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 我が国の耐震基準 1.10)は，高さ 60m 以下の中低層建築物においては，中小地震に対しては
構造部材を弾性範囲にとどめる 1 次設計と，再現期間 500 年程度の大地震に対しては構造






































































 本論文は 1 章から 6 章で構成されている． 

































 第 6 章では，本論文から得られた成果を，各章毎に得られた知見としてまとめている． 
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筋かいが圧縮力と引張力の繰り返し荷重を受ける場合，図 2.1 に示す挙動となる 2.1)．







































jii wCQ 11  (2-1) 
   011 CAZRC itJi  (2-2) 
  1Qi：i 層の 1 次設計用層せん断力 





jw ：i 層以上の建物重量の総和 
JZ：地震地域係数 
   Rt：振動特性係数 
      Ai：地震層せん断力係数の高さ方向の分布係数 




















 また，2 次設計用の設計用地震荷重(必要保有水平耐力)は次式で示される． 
 iesisiuni QFDQ 2  (2-3) 





jii wCQ 22  (2-4) 
  022 CAZRC itJi  (2-5) 










55 年建設省告示第 1792 号第 1 の表 1 および表 2 により，架構の形式および架構の性
状に応じて当該表に掲げる数値以上の数値として定めるものとする．鋼構造の sD 値を
表 2-1 に，筋かいの種別の分類を表 2-2 に示す． 
 









































































表 2-2 筋かいの種別の分類 
BA BB BC 




































Ffc   ： e のとき   (2-7) 
  F ：平成 12 年建設省告示第 2464 号第 1 に定める基準強度（N/mm2） 
  e：筋かいの有効細長比 
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い構面の耐力 YB Q は次のようになる． 
引張型筋かい付き骨組  cosbYB FAQ     ： Fe
167 のとき 
引張・圧縮型筋かい付骨組  cos2 bcrYB AQ   ： Fe
167 のとき 
ここで，400N 級の場合， 8.10167 
Fe









 EEUsR WDQ        (2-8) 
   RQ ：各層の必要保有水平耐力 
    sD ：構造特性係数 
   EU  ：地震荷重に乗じる荷重係数 
   EW ：地震荷重の公称値 
鋼構造の sD 値を表 2-3 に示す． 
 
表 2-3 鋼構造の sD 値 
構造特性係数 構造区分 S-Ⅰ-1 S-Ⅰ-2 S-Ⅱ S-Ⅲ 
ラーメン sR D  0.25 0.30 0.35 0.45 










 cos)( yuUB NNQ       (2-9) 
  UB Q ：1 組の筋かい材の保有水平耐力 
   ：筋かい材の水平軸となす角度 
  yN ：1 本の筋かい材の引張降伏限界耐力＝ AF By   
  uN ：1 本の筋かい材の座屈後の安定耐力で(2-10)式による． 










   ： 3.0B のとき   (2-10-c) 
  yF ：筋かい材の降伏強さ 
  AB ：筋かい材の断面積 









  Bl ：筋かい材の節点間長さ 








 a) cpc     yc NN      (2-11-a) 
 b) ceccp     y
cpce
cpc
c NN )5.00.1( 


  (2-11-b) 
 c) cce     y
c
c NN )2.1
1( 2    (2-11-c) 
 -14-
  cN ：曲げ座屈限界耐力(kN) 
  c ：曲げ座屈細長比 = cy NN /  
  cp ：塑性限界細長比 = 0.15 
  ce ：弾性限界細長比 = 6.0/1  
  yN ：降伏限界耐力 = AFy  (kN) 
  eN ：弾性曲げ座屈耐力 = 
22 / ck lEI  (kN) 
  ck l ：圧縮材の曲げ座屈長さ 
 
2.4 米国における筋かい構造の耐震計算に関する規定 
2.4.1 米国の規準及び指針 2.4) 
米国では，民間等機関が整備するモデルコードを，各自治体が規準として採用して
いる．西部では UBC2.5)，東部及び北東部では NBC2.6)，南部では SBC2.7)が一般に使用
されてきた．UBC は SEAOC ( Structural Engineering Association of California ) が
整備改正を行ってきた ”SEAOC Blue Book”に従って改定されてきた． 
また，国家地震危険度低減プログラム NEHRP ( National Earthquake Hazards Reduction 
Program ) に基づいて，連邦緊急事態管理局 FEMA ( Federal Emergency Management 




その後 ASCE ( American Society of Civil Engineers ) も加わって FEMA273 の改訂版であ
る FEMA3562.9)が 2000 年に発表されている．新設建物の耐震設計指針案として 1997
年に FEMA302 ( 1997 NEHRP Provisions ) 2.10)が示された．これは FEMA368 ( 2000 
NEHRP Provisions ) 2.11)として 2001 年に改定されている． 
2000 年以降，耐震設計規準は自治体単位ではなく国家による基準として統一される
べきであるという動きから，1997 NEHRP Provisions を基に UBC，NBC，SBC の三規
準を統合した IBC20002.12)が発刊され，2000 NEHRP Provisions を取り入れた 2003 年版
の IBC20032.13)へと至っている．一方で ASCE が作成する ASCE 7-022.14)や NFPA 




示す．図中  印，及び  印は最近の代表的な耐震規準の進展経路を示す．IBC2003，
ASCE 7-02，NFPA5000 いずれの規準も NEHRP Provisions に基づいて整備されている． 
 
 








いる．米国における最近の動きとして，UBC1997 他の後継となっている IBC2000, 
2003 で採用された地震荷重設定法や，既存建物を対象とした静的解析を用いた最大変
形推定方法の提案が挙げられる．本節では，最近の設計用地震荷重設定方法を後述す
る．ここでは，米国の規準については IBC2003，2000 NEHRP Provisions，既存建物に
対する指針である FEMA356 を対象とする． 
 
2.4.3 設計用地震荷重 
静的解析に用いられる設計用地震荷重は，1988 NEHRP Provisions17)以来，約 20 年以
上 UBC1997 に代表される加速度最大値（PGA），速度最大値（PGV）により決定され






























米国では 1930 年代から USGS ( United States Geological Survey ) により地震ハザ－
ドマップが提供されており，1996 年には確率論に基づいた全米ハザードマップが公表
された．50 年間に対する超過確率が 2％（再現期間 2475 年）,5％（再現期間 975 年）,10％
（再現期間 475 年）の 3 種類と，減衰定数 5％とした地表応答加速度（0.2 秒，0.3 秒，
1.0 秒周期加速度，最大地表加速度）の 4 種類を組み合わせた合計 12 種類の加速度マ
ップがホ－ムペ－ジ上で公開されている．各地域の加速度は郵便番号，緯度・経度か












図 2.3 USGS による加速度マップ（USGS） 
 
(2) MCE Ground Motion2.18) 
1997 NEHRP Provisions 策定に際して，BSSC ( Building Seismic Safety Council’s ) の
なかに，USGS 及び FEMA と提携した全米を統一した耐震設計用のマップを整備する
プロジェクトが発足した．このプロジェクトでは，米国全土における建物の耐震性能
として崩壊に対して均一の余裕度（uniform margin）を持たせることとし，耐震設計の
中で考えうる最大級の地震動（maximum considered earthquake ground motion： MCE
地震動）を定義することとした．耐震設計においては設計用地震荷重として MCE 地





頻度もかなり異なる．例えば，50 年超過確率 2％の地震強さと 10％の地震強さの割合
は，西海岸では約 1.5 倍であるのに対し，中央部と東海岸では 2～4 倍以上にもなる．
また，UBC1997 など，加速度最大値（PGA），速度最大値（PGV）により決定されて
きた地震荷重との整合性を考え，MCE 地震動マップの加速度は図 2.4 に示すように，
基本的には 50 年超過確率 2％の地震荷重を用いるが，断層に近い地域では断層地震の
1.5倍と UBC1997のゾ－ン 4の地震動の 1.5倍とを組み合わせた値が採用されている．
結果的に MCE 地震動マップは，西海岸では断層を震源とする断層地震，中央部と東
海岸では 50 年超過確率 2％の地震動で決まる．これらは，設計用地震荷重として，西













図 2.4 MCE 地震動の決定方法（文献 2.18） 
 
(3)IBC2003 による設計用地震荷重 
 MCE 地震動に基づく設計用地震荷重算定方法は IBC2003 にも踏襲されている．設
計用加速度応答スペクトルを考え，SS を 0.2 秒周期における最大応答加速度，S1 を 1.0
秒周期における最大応答加速度とする．規準には 0.2 秒周期と 1.0 秒周期の設計用加
















図 2.5 0.2 秒周期加速度応答スペクトルの MCE 地震動マップ （IBC2003） 
 
次に加速度応答スペクトル用パラメ－タ SMS，SM1 を求める． 
 SaMS SFS    (2-12) 
 11 SFS vM   (2-13) 
Fa，Fv は地盤特性タイプ及び 0.2 秒及び 1.0 秒周期加速度から求まる係数で表 2.4，表
2.5 による．また，地盤特性タイプ（Site Class）は，表 2.6 に示すように，地盤のせん
断波速度，N 値，せん断強度によって規定される．地盤特性タイプ A,B,C が日本の第
1 種地盤，C,D,E が第 2 種地盤，E,F が第 3 種地盤にほぼ対応している． 
 




Ss<0.25 Ss=0.5 Ss=0.75 Ss=1.0 Ss>1.5 
A 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 
B 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0 
C 1.2 1.2 1.1 1.0 1.0 
D 1.6 1.4 1.2 1.1 1.0 
E 2.5 1.7 1.2 0.9 0.9 
F 原則土質調査と動的解析により値を決定する． 
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S1<0.1 S1=0.2 S1=0.3 S1=0.4 S1>0.5 
A 0.8 0.8 0.8 0.8 0.8 
B 1.0 1.0 1.0 1.0 1.0 
C 1.7 1.6 1.5 1.4 1.3 
D 2.4 2.0 1.8 1.6 1.5 
E 3.5 3.2 2.8 2.4 2.4 
F 原則土質調査と動的解析により値を決定する． 
 






AVERAGE PROPERTIES IN TOP 100 feet 
Soil shear wave 
velocity, 
)/(, sftVs  
Standard 
penetration 
resistance, N  
Soil undrained 
shear strength, 
)(, psfSu  
A Hard rock 5000sV  Not applicable Not applicable 
B Rock 50002500  sV  Not applicable Not applicable 
C 
Very dense soil 
and Soft rock 
25001200  sV  50N  2000uS  
D Stiff soil profile 1200600  sV  5015  N  20001000  uS  
E Soft soil profile 600sV  15N  1000uS  






















  (2-14-a) 
 DSaSo SSTTT  ;  (2-14-b) 
   
T
SSTT DaS 1;   (2-14-c) 
ここで， 
 MSDS SS 3
2  (2-15) 
 11 3
2
MD SS   (2-16) 
 DSDo SST /2.0 1  (2-17) 










図 2.6 設計用加速度応答スペクトル（ICB2003） 
 
設計用ベースシヤ－V は次式で示される． 
 WCV S  (2-19) 




  (2-20) 
 SDS：0.2 秒周期における加速度応答スペクトル 
  R：応答修正係数 







SC DS   (2-21) 




R 値は表 2.7 による．日本の基準における構造特性係数 Ds と米国の規準における 1/R
を比較すると，日本の FA ランクと米国の SMF，FD ランクと OMF が対応することを
考慮すれば，米国の設計用層せん断力係数は日本のそれの 50％程度となる 2.16)． 
 




て 1.5 倍，長周期領域に対して 2.0 倍とした換算応答スペクトル（2 種地盤）とする．
検討地域は表 2.8 に示す 8 地域とし，地盤特性タイプは日本の 2 種地盤に相当する D
（SD）とする． 
基本構造システム 水平抵抗システム R  













表 2.8 各地域の特性 
対象地域 Ss S1 
Stanford, CA 210 90 
San Francisco, CA 175 85 
Los Angeles, CA 175 60 
Seattle, WA 125 40 
Memphis, TN 110 35 
Boston, MA 30 8 
Chicago, IL 15 6 
Dallas, TX 20 6 
 
図 2.7 に MCE 地震動に基づく IBC2003 が規定する加速度応答スペクトルを示す．
西海岸の中でも断層に近い Stanford では短周期における加速度が 1.4g と日本の 2 種地
盤よりも 20％程度大きい．また，San Francisco 市や Los Angeles 市では日本の 2 種地
盤と同程度である．西海岸の中では比較的地震の少ない Seattle 市や中央部の中では比
較的地震の多い Memphis 市が日本の工学的基盤におけるスペクトルと同程度で日本
の 2 種地盤の約 65％程度である．中央部及び東海岸に立地する Boston 市，Chicago 市，

























降伏耐力 yN と圧縮筋かいの座屈後耐力 cN3.0 の和と定義している． 
 cos)3.0( cyUB NNQ       (2-23) 
   UB Q ：1 組の筋かい材の保有水平耐力 
    ：筋かい材の水平軸となす角度 
   yN ：1 本の筋かい材の引張降伏耐力 
   cN ：1 本の筋かい材の座屈耐力  
筋かい材の座屈耐力算定には下式を用いる． 
 a) 5.1c  yc NN c )658.0( 2     (2-24-a) 




 2877.0      (2-24-b) 









  K :長さに関する係数 
 
2.5 欧州における筋かい構造の耐震計算に関する規定 2.20, 2.21) 
欧州でも終局強度型設計法が用いられており，Eurocode82.22)に地震荷重の算定方法
が示されている．終局強度型の設計用ベースシヤー係数は次式で示される．     
















  (2-25-a) 
 CB TTT   ： qSg
a
TS ogd
)(    (2-25-b) 















   (2-25-c) 























   (2-25-d) 
  ga ：設計用地動加速度 
  S ：地盤係数 
  T ：固有周期 
 -24-
  o ：加速度応答倍率 
  q ：応答修正係数 
  ,,,,, 21 ddDCB kkTTT ：スペクトル形状を決定するパラメータ 
 




























 cos)3.0( yyUB NNQ       (2-26) 
   UB Q ：1 組の筋かい材の保有水平耐力 
    ：筋かい材の水平軸となす角度 





を 400N 級（F 値 235）および 490N 級（F 値 325）とした場合の筋かいの種別と細長
比の関係を表 2.10 に示す． 
 
表 2.10 F 値による筋かいの種別と細長比 
F 値 BA BB BC 
235 e≦32 32<e ≦58 e≧130 58<e <130 
325 e≦28 28<e ≦50 e≧110 50<e <110 
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実際の設計では，H 形鋼を筋かい材として採用することが多い．JIS 規格品である 5
種 類 の 広 幅 H 形 鋼 （ H-200×200×8×12 ， H-250×250×9×14 ， H-300×300×10×15 ，
H-350×350×12×19，H-400×400×13×21）の有効細長比を筋かい材の長さ（2～7m）ごと
にプロットしたものを図 2.8 に示す．400N 級，490N 級いずれの H 形鋼を採用しても，
筋かい材の種別はほぼ BB ランクもしくは BC ランクとなる． 
筋かいに H 形鋼を用いる場合は，図 2.9 に示すような K 型筋かいを採用することが
多い．この場合は，幅と高さが比較的小さい幅 2m×高さ 3.5m としても，筋かい材の
長さは 4m 程度であり，一般的には筋かい材として幅 200～300 程度のものを使用する


































   (a)                 (b) 
図 2.8 筋かい長さと細長比の関係：(a) 400N 級；(b)490N 級 
 
 


























 純ラーメン構造に対する筋かい構造に要求される骨組の耐力を比較する．表 2.11 に
2.3 から 2.5 に示した各基準における耐力を決定する係数を比較したものを示す．なお，
純ラーメン構造は，塑性変形能力を最大限保証するランクとした． 
 
表 2.11 純ラーメン構造と筋かい構造の要求耐力の比較 
規準 係数 純ラーメン構造 筋かい構造 比率 
建築基準法 構造特性係数 Ds 0.25（FA） 0.25～0.50 1.0～2.0 
鋼構造限界状態設計指針 構造特性係数 Ds 0.25（FA） 0.25～0.50 1.0～2.0 
IBC2003 応答修正係数 R 8.0（SMF） 8.0～5.0 1.0～1.6 


















許容応力度設計法（建築基準法）： cos2 cUB NQ     (2-27) 
鋼構造限界状態設計指針，AISC，Eurocode8： cos)( yuUB NNQ   (2-28) 
 UB Q ：1 組の筋かい材の保有水平耐力 
  ：筋かい材の水平軸となす角度 
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  cN ：1 本の筋かい材の許容圧縮応力 
  yN ：1 本の筋かい材の引張降伏限界耐力＝ AF By   
 uN ：1 本の筋かい材の座屈後の安定耐力（基・規準，指針により異なる） 
2.6.1 と同様に，K 型筋かい材の長さを 2～7m とし，JIS 規格品である 5 種類の広幅
H 形鋼（H-200×200×8×12，H-250×250×9×14，H-300×300×10×15，H-350×350×12×19，
H-400×400×13×21）の有効細長比e を横軸に，許容応力度設計法，鋼構造限界状態設
計指針，AISC，Eurocode8 による一組の筋かい材の保有水平耐力 UB Q を降伏耐力
（2 cosyN ）で除した値 1 を図 2.10 に示す． 
  cos21 y
UB
N
Q       (2-29) 
一組の筋かい材の保有水平耐力を許容圧縮応力度の和としている許容応力度設計
法においては，細長比が大きくなるほど保有水平耐力が低減される．一方，有効細長
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として一連の解析を行う．さらに，等価 1 質点系置換骨組と 3 階建て骨組の応答結果









 図 3.1 に示す筋かい付き剛接ラーメン構造の骨組を下記の方針により設計する． 
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 [2]筋かいは K 形とし，一組の筋かいの交差部には，筋かいが座屈した後も安定し
た履歴形状が得られるよう柱を入れる． 
 [3]建物重量は鋼構造の平均的な重量として 8kN/m2 とする． 
・柱の設計条件 
[1]柱は H 形断面（強軸向き）とする． 
[2]同じ層に属する柱は同一断面とし，3 層毎に異なるものとする．  
[3]柱せい h と幅 b は同じとする． 
[4]フランジの幅厚比(b/2/t2；t2 はフランジ厚さ)は 12 以下とする． 
[5]柱断面は，筋かいの付帯柱に生じる軸力を考慮して設計する． 
[6]柱脚は剛接合とする． 
[7]柱・梁耐力比は 1.5 程度とする． 
・大梁の設計条件 
[1]大梁は H 形断面とする． 
[2]同じ層に属する大梁は同一断面とし，各層ごとに異なるものとする． 
[3]梁せい h は，3 階建ては 200 以上 600 以下，6 階建ては 200 以上 800 以下とし，
梁幅 b は 150～250 程度とし，h/b を 3 以下とする． 










 ioiti WCAZRQ        (3-1) 
ここで， 
 iQ :i 層の地震層せん断力 
 Z :地域係数（ここでは 1.0 とする） 
 tR ：振動特性係数 
 iA ：i 層の層せん断力係数の分布を示す係数 
 oC ：標準層せん断力係数（二次設計用 1.0） 
 iW ：i 層以上の建物重量 






2)1(1        (3-2) 
ここで， 
















       (3-3) 
 T ：固有周期（=0.03h 鋼構造の場合で，h は建物の高さ） 
 m：i 層の質量 
 g ：重力加速度 
振動特性係数は下記による．  
表 3.1 振動特性係数 









  Tc は地盤による周期で，ここでは Tc=0.6 秒とする． 
(3)必要保有水平耐力 3.1) 
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建物に対して，地震力に対する各階の必要保有水平耐力 uni Q は次式により算定する． 
udiesisiuni QFDQ        (3-4) 
ここで， 
uni Q :各階の必要保有水平耐力 
si D :各階の構造特性を表す係数 
esi F :各階の形状特性を表す係数（ここでは 1.0 とする） 
udi Q ：地震力によって各階に生ずる水平力（式(3-1)の oC =1.0 とした場合） 
以上により，各階の必要保有水平耐力 uni Q は次式で表せる． 
 iitsuni WARDQ        (3-5) 
必要保有水平耐力時の筋かいの分担率を  とすると，必要保有水平耐力時の筋かい
の分担せん断力を unib Q ，ラーメンの分担せん断力 unif Q とすると， 
 uniiunib QQ         (3-6) 
  uniiunif QQ  )1(       (3-7) 
となる． 
(4)筋かい構造の保有水平耐力 3.2) 
1 組の K 形筋かい構造の終局時における保有水平耐力 ub N は，引張耐力 yN と座屈後
安定耐力の和である．2.6.3 に示したように，一般的に使用される細長比 が 60～140
の範囲内では，一組の筋かいの耐力は，引張耐力と座屈後安定耐力の和とした鋼構造
限界状態設計基準の値と，座屈後安定耐力を引張耐力の 30%としている Eurocode8 の
値はほぼ同じであることから，設計式の単純化も考慮し，下式で定義することとする． 
 yub NN 3.1       (3-8)  
 筋かいの方向余弦を cos とすると 1 組の筋かいの保有水平耐力 udb Q は下式で表せ
る． 
 cos3.1 yudb NQ        (3-9) 
(5)ラーメンの保有水平耐力 
 i 層の大梁の全塑性モーメントを ib Mp ，階高を ih ，柱の本数を in とすると，i 層のラ





MpMpQ 1      (3-10) 
 また，1 階柱の全塑性モーメントを 1Mpc とすると，1 階のラーメンの保有水平耐力











 梁に生じる等分布荷重 w は，長期荷重負担幅に，各層の重量（ここでは 8kN/m2）




12.1 wlML        (3-12) 
 
3.2.2 解析方針 
 図 3.2 に示す筋かい付き剛接ラーメン構造の骨組を下記の方針により解析する． 
 















図 3.3 筋かいのモデル化 
質点 








する地震動に相当する再現期間 475 年，50 年超過確率 10%とし，BSE-1 地震動とよぶ．
図 3.4 に 20 波の加速度応答スペクトル（2%減衰）を示す． 
 











図 3.4 加速度応答スペクトル 
 
3.3 等価 1 質点系モデル 
3.3.1 等価 1 質点系モデルへの置換方法 
3 階建て筋かい付き剛接ラーメン構造の解析を行うにあたり，構造特性係数 sD ，細





多質点系を 1 質点系に置換する方法は，文献 3.4 に示す方法を参考にした．対象と
する多質点系は下記の条件を満たすものとし，図 3-5 に示す． 
 [1]各層の質量 m，階高 h は等しい． 
 [2]筋かいとラーメンの剛性比 k，筋かいの層せん断力分担率  は各層同じである． 
 [3]1 次設計用地震荷重に対する各層の層間変形角は等しい． 
 多質点系を等価 1 質点系に置換するために，次の仮定を設ける． 
 [1]1 質点系の全重量は多質点系のそれに等しい． 
 [2]1 質点系の固有周期は多質点系の 1 次固有周期に等しい． 
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 [3]多質点系の 1 次モードは直線である． 
 [4]多質点系の 1 階柱脚転倒モーメントと回転角の関係を等価 1 質点系の関係とみな
す． 
 
             
              
    
                     
 
 
    
                                  
 
             多質点系         等価 1 質点系 
図 3-5 多質点系と等価 1 質点系 
  











      (3-13) 
ここで， 
 OVTNM :多質点系の転倒モーメント 
 iQ :i 層の層せん断力 
 h :階高  
なお， iQ を下式で定義する． 



























       (3-15) 
 m：i 層の質量 
















     (3-17) 





























     (3-18) 
 ここで，{ iu1 }は 1 次の固有モードベクトルであり，多質点系の 1 次モードは直線で
あると仮定したため，次式が成立する． 
 ihui 1        (3-19) 





























     (3-21) 
































)12)(1(      (3-23) 









































     (3-25)  
(2)等価な耐力および剛性 





図 3-6 筋かい付きラーメン構造の等価 1 質点系モデル 
 
この建物の重量をW とし，構造特性係数を Ds とすると，必要保有水平耐力 unQ は， 
 WDsQun        (3-26) 
必要保有水平耐力時の筋かいの分担率を  とすると，必要保有水平耐力時の筋かい
の分担せん断力を unb Q ，ラーメンの分担せん断力 unf Q とすると， 
 WDsQunb         (3-27) 
  WDsQunf  )1(       (3-28) 
となる． 






 yub NN 3.1       (3-29) 
 AN yby        (3-30) 
となる．ここで， 
 yb ：筋かいの降伏応力度 
 Ab ：筋かいの断面積 
である． 
 式(3-27)，式(3-29)，式(3-20)より，筋かいの断面積は下記のように表せる． 





WDsA        (3-32) 
 以上により，重量W ，構造特性係数 Ds ，筋かいの分担率  ，筋かいの方向余弦 cos
（高さ H とスパン L），筋かいの材料強度 yb が決まれば，必要な筋かいの断面積を求
めることができる． 
 ラーメンに着目すると，剛梁に 2 本の柱を有するフレームの必要保有水平耐力 unf Q




22        (3-33) 
となる． 
ここで柱を幅 B ，せい D の矩形断面とすると，柱の断面 2 次モーメント Ic および塑
性断面係数 Zpc は下式で表せる． 
 
12
3BDIc        (3-34) 
 
4
2BDZpc        (3-35) 




3       (3-36) 











)1(       (3-38) 
以上により，重量W ，構造特性係数 Ds ，ラーメンの分担率 1-  ，モデル高さ H，
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柱の材料強度 yc 及び矩形柱断面のせい D を決定すれば，必要な柱の断面 2 次モーメ
ントを求めることができる． 
 解析対象とする筋かい付きラーメン構造の，重量 W，構造特性係数 Ds，筋かいの
分担率  ，筋かいの方向余弦 cos （高さ H とスパン L），筋かいの材料強度 yb ，柱の




H とスパン L）および矩形柱断面のせい D を求める． 
等価 1 質点系モデルの層剛性はラーメン（2 本の柱）の剛性と筋かいの（1 組の筋
かい）剛性の和である． 
筋かいのせん断剛性 bK は下式で表せる． 
 2cossin2
H
AEK bb       (3-39) 




IEK cf        (3-40)  
ここで， 
 E ：鉄骨のヤング係数  
筋かいだけの必要保有水平耐力 unb Q に着目すると，式(3-31)より， 



















      (3-42) 




























  (3-43) 
筋かいのみの固有周期 bT がわかれば，式(3-43)より，等価 1 質点系のスパン L を決
定することができ，筋かい断面積 Ab を求めることができる． 
筋かいを円形鋼管とすると，細長比  を決めれば，断面 2 次半径 i から，断面 2 次
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モーメント I が求まり，筋かいをモデル化することができる． 





















   (3-44) 














4122       (3-45) 
 純ラーメンのみの固有周期 fT がわかれば，式(3-45)より矩形断面と仮定した柱の断







の固有周期を，基準化した Ds（耐力）毎に定め，それらを用いて等価 1 質点系モデル
を作成する方法について述べる． 
 解析対象骨組として，等価 1 質点系モデルに縮約する前の図 3-7 に示すような筋か
い付きラーメン構造の層数，スパン数，階高，スパンを決定する．  
 
   
図 3-7 筋かい付きラーメン構造 
 
まず，図 3-7 から筋かいを取り除いた，図 3-8 に示すような純ラーメン構造に対し
て，3.2 節の設計方針に示した方法で，構造特性係数 Ds を 0 から 0.5 まで 0.05 毎に定
めた必要保有耐力を有する柱および大梁を設計する．ここで，大梁は長期荷重を考慮
して断面を定める．基準 Ds 毎に純ラーメン骨組に対して固有値解析を行い，図 3-9
に示すような基準 Ds（= Ds)1(  ）と固有周期の関係を求める． 
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図 3-9 基準 Ds と固有周期の関係（純ラーメン構造） 
 
 同様に，基準 Ds に対する筋かいだけの固有周期を求める．図 3-10(b)に示す構造特
性係数 Ds を 0.2 として設計した純ラーメン骨組に対して，図 3-10(c)に示す筋かいだ
けの保有水平耐力が，構造特性係数 Ds が 0 から 0.5（0.05 毎）となるような筋かい付
きラーメン構造（図 3-10(a)）の固有値解析を行う．筋かい付きラーメン構造，純ラー
メン構造，筋かい構造の固有周期をそれぞれ，T ， fT ， bT とすると，筋かい構造の固











        
     Ds=0.2～0.7            Ds=0.2        Ds=0～0.5 
(a) 筋かい付きラーメン構造     (b) 純ラーメン構造      (c)筋かい構造 























図 3-11 基準 Ds と固有周期の関係（筋かい構造） 
 
 純ラーメン構造および筋かい構造の基準 Ds と固有周期の関係から，等価 1 自由度
系の純ラーメン構造および筋かいだけのせん断剛性 fK ， BK を求めれば，式(3-43)，
式(3-45)から等価 1 自由度系モデルを定めることができる． 
 等価 1 質点系モデルへの置換方法の妥当性については，3.4 で述べる． 
 
3.3.2 解析モデル 
 図 3-12 に示す 2 種類の 3 階建て建物を等価 1 質点系に置換したモデルに対して解析
を行う.解析対象骨組は，各モデルの X 方向最外周フレームとする．各モデルの基準ス
パンは 6m とし，各モデルにおいて長期応力の条件および質量を変化させるため，直
交フレームのスパンを 7～8m とする．X 方向の耐震架構は，モデル 1 を 4 フレーム，












モデル 1                               モデル 2 






 (b)  
図 3-12 3 階建て解析モデル：(a)梁伏図；(b)軸組図 
 
 各モデルの基準スパン，1 層分の質量，長期荷重負担幅，地震荷重負担幅を表 3-2
に示す． 
表 3-2 各モデルの諸元 
モデル名 直交基準スパン 質量（1 層分） 長期負担幅 地震時負担幅 
モデル 1 8m 1440kN 4.0m 6.0m=24.0/4 
モデル 2 7m 2520kN 3.5m 10.5m=21.0/2 
 
一般的に用いられる細長比の範囲は，2.6 で述べたように 60～140 であり，解析対
象を 60,100,140 とする．構造特性係数 Ds の範囲は 0.25,0.30,0.40,0.50 とし，保有水平




を変数として骨組を設計する．図 3-13 に，3 階建てモデルから求めた，基準 Ds に対































































(a)                 (b)  
図 3-13 純ラーメンおよび筋かい骨組の固有周期：(a)純ラーメン構造；(b) 筋かい構造 
 
表 3-3  各モデルにおける 1 質点系モデルの固有周期 
    Ds      0.0     0.1     0.3     0.5     0.7     0.9 
モデル 1 
0.25 0.835 0.772 0.697 0.618 0.551 0.512 
0.30 0.727 0.682 0.618 0.574 0.515 0.475 
0.40 0.618 0.577 0.527 0.499 0.469 0.430 
0.50 0.528 0.500 0.464 0.447 0.436 0.404 
モデル 2 
0.25 0.772 0.723 0.674 0.635 0.602 0.568 
0.30 0.673 0.636 0.611 0.573 0.565 0.534 
0.40 0.564 0.545 0.519 0.507 0.512 0.490 

































(a)モデル 1              (b)モデル 2 
図 3-14 各モデルにおける 1 質点系モデルの固有周期 
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3.3.4 時刻歴応答解析結果 
 各モデルに対して，超過確率 50 年 10%となる BSE-1 地震波 20 波に対して解析を行
った結果を図 3-15 および図 3-16 に示す．解析結果は，平均値に標準偏差を加えた値
（84 パーセントタイル）とする．解析結果は，モデル毎に抜粋して下記の順に示す． 
(a)Ds ごとの層間変形角（=60,100,140） 
 (b) ごとの層間変形角（Ds=0.25,0.3,0.40,0.50） 
 (c)Ds ごとの最大応答せん断力（=60,100,140） 
 (d)Ds=0.25，=0 の層間変形角を基準とした Ds 毎の層間変形角の割合（=60,100,140） 
 層間変形角は，モデル 1 が 0.6%～1.8%，モデル 2 が 0.7%～1.6%であり，モデルに
よる大きな差はみられない． 
  Ds に対する層間変形角のばらつきは，が大きくなるとばらつきが小さくなる．ま
た，層間変形角は，原則，Ds が大きいほど，また，が大きいほど小さくなり，筋か
いが層間変形制御に有効であるが，が大きくなるとその効果は小さくなり，Ds が 0.5，
が 140 の場合はが大きくなると層間変形角も少し大きくなる． 
に対する層間変形角のばらつきは，が大きくなると筋かいの分担率が大きくなり
細長比の影響を受けやすくなるため大きくなる．また，が大きくなると層間変形角





Ds を 0.25，を 0（純ラーメン）とした時の層間変形角を基準とした Ds ごとの層間
変形角の割合は，Ds，，に係わらず，いずれのモデルにおいても，Ds を 0.25，を
0 としたモデルのそれよりも小さい．Ds が 0.25 から 0.5 の範囲では，モデル 1 は 0.3
～1.0 倍，モデル 2 は 0.4～1.0 倍程度である． 筋かい構造の Ds を 0.3 として設計す
ると，Ds を 0.25 とした純ラーメン構造の層間変形角に対して，が 60 の場合は 0.5～
0.8 倍，が 100 の場合は 0.6～0.8 倍，が 140 の場合は 0.7～0.9 倍となる． 































































































































































































































































































































(d) Ds=0.25， =0.0 の層間変形角を基準とした Ds に対する層間変形角の割合 
 






































































































































































































































































































































(d) Ds=0.25， =0.0 の層間変形角を基準とした Ds に対する層間変形角の割合 
 
図 3-16 モデル 2 の解析結果 
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3.4 3 階建て筋かい付き剛接ラーメン構造 
3.4.1 基準モデルと等価 1 質点系モデルとの比較 
(1)3 階建てモデルの基本性状 
ここでは，3 階建て筋かい付き剛接ラーメン構造について考える．まず，3.3 で示し
た等価 1 質点系モデルの妥当性を検証する． 









図 3-17 3 階建てモデル軸組図 
 
 表 3-4 にモデルの諸元を示す． 
 
表 3-4 各モデルの諸元 
モデル名 直交基準スパン 質量（1 層分） 長期負担幅 地震時負担幅 
モデル 2 7m 2520kN 3.5m 10.5m=21.0/2 
 
変数として，構造特性係数 Ds は 0.3，層せん断力分担率は，0.0，0.1，0.3，0.5，
0.7，0.9 の 6 種類とし，細長比は，60，100，140 の 3 種類とする．表 3-5 に細長比
が 100 の場合の部材断面表を示す． 
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表 3-5 部材断面表 
(a)純ラーメン 
 柱 大梁 筋かい  
3F H-428x428x15x22 H-299x150x9x16   
2F H-428x428x15x22 H-504x175x9x16   
1F H-428x428x15x22 H-549x200x9x16   
(b)=0.1，=100 
 柱 大梁 筋かい  
3F H-434x434x13x19 H-299x150x9x16 P-143x1.3 0.1 
2F H-434x434x13x19 H-466x175x9x16 P-143x2.0 0.1 
1F H-434x434x13x19 H-556x200x9x16 P-144x2.5 0.1 
(c)=0.3，=100 
 柱 大梁 筋かい  
3F H-384x384x13x19 H-299x150x9x16 P-145x3.8 0.3 
2F H-384x384x13x19 H-420x150x9x16 P-147x6.1 0.3 
1F H-384x384x13x19 H-495x175x9x16 P-149x7.6 0.3 
(d)=0.5，=100 
 柱 大梁 筋かい  
3F H-353x353x11x16 H-299x150x9x16 P-148x6.3 0.5 
2F H-353x353x11x16 H-324x150x9x16 P-151x10.1 0.5 
1F H-353x353x11x16 H-418x150x9x16 P-154x12.7 0.5 
(e)=0.7，=100 
 柱 大梁 筋かい  
3F H-276x276x11x16 H-299x150x9x16 P-150x8.8 0.7 
2F H-276x276x11x16 H-299x150x9x16 P-155x14.2 0.7 
1F H-276x276x11x16 H-299x150x9x16 P-158x17.9 0.7 
(f)=0.9，=100 
 柱 大梁 筋かい  
3F H-224x224x11x16 H-299x150x9x16 P-152x11.3 0.9 
2F H-224x224x11x16 H-299x150x9x16 P-159x18.3 0.9 
1F H-224x224x11x16 H-299x150x9x16 P-163x23.1 0.9 
 
(2) 解析結果 
3.2.2 で示した超過確率 10%/50yr.となる BSE-1 地震動 20 波に対して解析を行った結
果を示す．なお，応答値は 84 パーセントタイルである．表 3-6 および図 3-18 に 3 階
建てモデルおよび 3.3.3 で検討した等価 1 質点系モデルの固有周期を示す．固有周期
の差は最大で 3%程度であり，よい相関を示している． 
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表 3-6 3 階建てモデルおよび等価 1 質点系モデルの固有周期 
 
3 階建てモデル(Ds=0.3) 等価 1 質点系モデル(Ds=0.3) 
 
60    100    140 


























































図 3-18 3 階建てモデルと等価 1 質点系モデルの固有周期比較 
 
図 3-19 に各モデルの層間変形角を示す．層間変形角は 0.7%～1.5%である．層間変
形角が最大となる層は，が 100 および 140 の場合，が小さい場合は 3 階，が大き
くなるに従って 2 階へと変化する．一方，が 60 と小さい場合は，が小さい場合は 3
階，が大きくなるに従って，2 階，1 階へと変化する．各層における層間変形角は一
様とはならないが，いずれのモデルにおいても，等価 1 質点系モデルによる Ds を 0.25
として設計した純ラーメンの層間変形角 1.6%より小さくなっている． 
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      (c)Ds=0.3，=140 
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     (c)Ds=0.3，=140 




















   なお，2 次設計用層せん断力は表 3-7 に示す通りである．  
 
表 3-7 2 次設計用層せん断力 
 1F 2F 3F 
Ds=0.3 2268 kN 1804kN 1122kN 
 
図 3-21 に 3 階建てモデルと等価 1 質点系モデルの頂部変形角を比較したものを






















































































 等価 1 質点系モデルにおいては，筋かいの層せん断力分担率は各層において一定
と仮定したが，実際の骨組では一般的に低層部の方が筋かいの層せん断力分担率は
大きい．ここでは，図 3-17 に示すモデルに対し，表 3-8 に示すような低層部のを大
きくした 2 種類のモデルに対して解析を行う． 
 
 表 3-8 各層で筋かいの分担率が異なるモデル 
構造特性係数 Ds 細長比 筋かい分担率 
  1F 2F 3F 
0.3 100 0.9 0.7 0.5 
0.3 100 0.5 0.3 0.1 
 
表 3-9 に部材断面表を示す． 
表 3-9 部材断面表 
(a)=0.9-0.7-0.5 
  柱 大梁 筋かい  
3F 0.5 H-251x251x11x16 H-299x150x9x16 P-148x6.3 100 
2F 0.7 H-247x247x11x16 H-299x150x9x16 P-155x14.2 100 
1F 0.9 H-224x224x11x16 H-299x150x9x16 P-163x23.1 100 
(b)=0.5-0.3-0.1 
  柱 大梁 筋かい  
3F 0.1 H-334x334x11x16 H-299x150x9x16 P-148x1.3 100 
2F 0.3 H-372x372x11x16 H-416x175x9x16 P-147x6.1 100 








表 3-10 解析モデルおよび参照モデルの固有周期 
層せん断力分担率が各層で異なるモデル 層せん断力分担率が一定のモデル 
解析モデル                   固有周期 解析モデル               固有周期  
Ds=0.3, =0.9-0.7-0.5 and=100    0.583 
Ds=0.3, =0.5-0.3-0.1 and=100    0.641 
Ds=0.3, =0.7 and=100      0.568   
Ds=0.3, =0.3 and=100      0.603   
 
図 3-22 に各層の層間変形角，図 3-23 に各層の最大応答層せん断力，図 3-24 に頂部
変形角を示す．また，参考として全層のを 0.3，0.7 としたモデルの応答値を示す．
なお．応答値は 84 パーセントタイルとする． 
筋かいの層せん断力分担率が下層で大きくなるような骨組と，各層でが一定の骨
組とを比較すると，層間変形角は各層でが一定の骨組では 0.9～1.4%程度であるが，
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表 3-11 に示すモデルに対して解析を行う． 
  
表 3-11 各層で筋かいの細長比が異なるモデル 
構造特性係数 Ds 筋かい分担率 細長比 
1F 2F 3F 
0.3 (0.0),0.3, 0.5, 0.7 80 100 120 
 
表 3-12 に部材断面表を示す． 
 
表 3-12 部材断面表 
(a)=0.3 
 柱 大梁 筋かい  
3F H-384x384x13x19 H-299x150x9x16 P-122x4.5( 0.3 
2F H-384x384x13x19 H-420x150x9x16 P-147x6.1( 0.3 
1F H-384x384x13x19 H-495x175x9x16 P-183x6.1( 0.3 
(b)=0.5 
 柱 大梁 筋かい  
3F H-353x353x11x16 H-299x150x9x16 P-125x7.5( 0.5 
2F H-353x353x11x16 H-324x150x9x16 P-151x10.0( 0.5 
1F H-353x353x11x16 H-418x150x9x16 P-187x10.0 ( 0.5 
(c)=0.7 
 柱 大梁 筋かい  
3F H-276x276x11x16 H-299x150x9x16 P-128x11.0( 0.7 
2F H-276x276x11x16 H-299x150x9x16 P-155x14.0( 0.7 
1F H-276x276x11x16 H-299x150x9x16 P-190x14.0 ( 0.7 
 
 (2)解析結果 
表 3-13 に，各階の筋かいの細長比が異なるモデルの固有周期を示す．また，2 層目
の筋かいの細長比が全層一定とした場合のモデルを比較対象モデルとする．固有周期
は Ds とが同じであれば，細長比にかかわらず同じである． 
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表 3-13 解析モデルおよび参照モデルの固有周期 
細長比が各層で異なるモデル 細長比が各層で一定のモデル 
解析モデル               固有周期 解析モデル         固有周期  
Ds=0.3,=0.3 and =80-100-120    0.603 
Ds=0.3,=0.5 and =80-100-120    0.582  
Ds=0.3,=0.7 and =80-100-120    0.569 
Ds=0.3,=0.3 and =100     0.603 
Ds=0.3,=0.5 and =100     0.580 
Ds=0.3,=0.7 and =100     0.568 
 注:  =80-100-120 は: 1 層目 =80; 2 層目 =100 ; 3 層目 =120 を示す． 
 
図 3-25 に各層の層間変形角，図 3-26 に各層の最大応答層せん断力，図 3-27 に頂部
変形角を示す．また，参考として全層の細長比が 100 の場合の応答値を示す．応答
値は 84 パーセントタイルとする．層間変形角は 0.9%～1.6%で，細長比が下層で小さ
い骨組の場合，全層細長比が一定の場合に比べて 1 層目の座屈荷重が高くなるため，
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3.4.4 一組の筋かいの耐力を 2Nc として設計した場合の比較 
(1)解析モデル 
基本モデルでは，一組の筋かいの耐力を引張耐力 Ny と座屈後安定耐力に近い 0.3Ny
の和である 1.3Ny として断面を決定しているが，ここでは，図 3-17 に示すモデルに対
し，設計でよく用いられるもう一つの方法として一組の筋かいの耐力を短期許容圧縮
力 Nc の 2 倍である 2Nc として設計した表 3-14 に示すモデルに対して解析を行う．表
3-15 に部材断面表を示す． 
 
表 3-14 一組の筋かいの耐力を 2Nc として設計した場合のモデル 
構造特性係数 Ds 細長比 筋かい分担率 
0.3 60,100,140 0.3 
 
表 3-15 部材断面表 
 柱 大梁 筋かい  
3F H-384x384x13x19 H-299x150x9x16 P-237x1.8(=60)P-146x4.3(=100)
P-111x10.8(=140) 
0.3
2F H-384x384x13x19 H-420x150x9x16 P-239x2.9(=60)P-148x7.0(=100)
P-117x17.6(=140) 
0.3








比較して断面が大きくなるため，固有周期は，が 60 の場合は長くなり，が 140 の
場合は短くなる． 
 
表 3-16 解析モデルおよび参照モデルの固有周期 
一組の筋かいの耐力 2Nc 一組の筋かいの耐力 1.3Ny 
解析モデル               固有周期 解析モデル            固有周期    
Ds =0.3, =0.3 and =60          0.634 Ds =0.3, =0.3 and =60         0.603 
Ds =0.3,=0.3 and =100        0.585 Ds =0.3, =0.3 and =100        0.603 
Ds =0.3,=0.3 and =140         0.548 Ds =0.3, =0.3 and =140        0.603 
     注：一組の筋かいの耐力を 1.3Ny としたモデルは 3.4.1 による． 
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図 3-28 に各層の層間変形角，図 3-29 に各層の最大応答層せん断力を示す．また，
図 3-30 に頂部における変形角を比較した値を示す．なお．応答値は 84 パーセントタ
イルとする． 
層間変形角は，一組の筋かいの耐力を 1.3Ny として設計した場合より，2Nc として
設計した方が細長比によるばらつきが小さくなる．これは，一組の筋かいの耐力を短
期許容圧縮力の 2 倍である 2Nc として断面を決定した場合に，細長比にかかわらず
ほぼ同程度のせん断力に対して筋かいが座屈するためである．頂部変形角を比較する
と，細長比が 140 の場合でもその差は 15%程度であり，一般的に使用される細長比
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解析を行い，3.4 までに示した 3 階建てモデルと傾向が同じであるか確認を行う． 














                                             N1,N2：柱に作用する長期鉛直荷重  
図 3-31 6 階建てモデル軸組図 
 
表 3-17,18 にモデルの諸元と解析パラメータを示す．また，表 3-19 に，純ラーメン
および筋かいの細長比が 100，筋かいの層せん断力分担率が 0.5 の場合の部材断面
表を示す． 
表 3-17 各モデルの諸元 
モデル名 直交基準スパン 質量（1 層分） 長期負担幅 地震時負担幅 
モデル 2 7m 2520kN 3.5m 10.5m=21.0/2 
 
表 3-18 各モデルの解析パラメータ 
Ds（構造特性係数） （筋かいの層せん断力分担率） （細長比） 















N1 N2 N1 N2 N1 N2 N1 N2 
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表 3-19 部材断面表 
(a) 純ラーメン 
  柱 大梁 筋かい  
6F 0.0 H-427x427x13x19 H-231x150x9x16 － － 
5F 0.0 H-427x427x13x19 H-444x175x9x16 － － 
4F 0.0 H-427x427x13x19 H-536x200x9x16 － － 
3F 0.0 H-473x473x15x22 H-588x225x9x16 － － 
2F 0.0 H-473x473x15x22 H-615x250x9x16 － － 
1F 0.0 H-473x473x15x22 H-658x250x9x16 － － 
(b)  
  柱 大梁 筋かい  
6F 0.5 H-353x353x11x16 H-224x150x9x16 P-146x4.3 100 
5F 0.5 H-353x353x11x16 H-284x150x9x16 P-148x6.9 100 
4F 0.5 H-353x353x11x16 H-372x150x9x16 P-150x8.9 100 
3F 0.5 H-439x439x13x19 H-436x150x9x16 P-152x10.5 100 
2F 0.5 H-439x439x13x19 H-443x175x9x16 P-153x11.8 100 
1F 0.5 H-439x439x13x19 H-474x175x9x16 P-153x12.6 100 
 
(2)解析結果 
 表 3-20 に各モデルの 1 次固有周期を示す．固有周期は筋かいの分担率が大きくな
るほど短くなる．  
表 3-20 1 次固有周期 
 









  0.0      0.1      0.3      0.5      0.7      0.9 
Ds=0.30 
=80   1.061  0.997  0.916  0.881  0.884  0.861 
=100  1.061  0.997  0.916  0.881  0.883  0.860 
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図 3-33 に対する層間変形角 
 (a) Ds=0.30 and =80 (b) Ds=0.30 and =100  
(c) Ds=0.30 and =120 
(a) Ds=0.30 and =0.1  (b) Ds=0.30 and =0.5 
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  (c) Ds=0.30 and =120    
図 3-34 に対する最大応答層せん断力 
 
 2 次設計用層せん断力を表 3-21 に示す．  
 
  表 3-21 2 次設計用層せん断力 
 1F 2F 3F 4F 5F 6F 
Ds=0.30 4536kN 4231kN 3793kN 3213kN 2476kN 1542kN 
  
 図 3-35 に筋かいの層せん断力分担率に対する頂部変形角を示す．ここからも，



























図 3-35 頂部変形角 
 








表 3-22 各モデルのパラメータ 
構造特性係数 Ds 細長比  筋かい分担率  
  1,2F 3,4F 5,6F 
0.3 100 0.9 0.7 0.5 
0.3 100 0.5 0.3 0.1 
  
表 3-23 に部材断面表を示す．なお，柱は 2 層ごとに断面を変化させることとした． 
 
表 3-23 部材断面表 
(a)=0.9-0.7-0.5 
  柱 大梁 筋かい  
6F 0.5 H-291x291x11x16 H-224x150x9x16 P-146x4.3 100 
5F 0.5 H-291x291x11x16 H-284x150x9x16 P-148x6.9 100 
4F 0.7 H-343x343x11x16 H-305x150x9x16 P-153x12.5 100 
3F 0.7 H-343x343x11x16 H-295x150x9x16 P-155x14.8 100 
2F 0.9 H-374x374x13x19 H-233x150x9x16 P-161x21.3 100 
1F 0.9 H-374x374x13x19 H-224x150x9x16 P-162x22.9 100 
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(b)=0.5-0.3-0.1 
  柱 大梁 筋かい  
6F 0.1 H-387x387x11x16 H-224x150x9x16 P-142x0.9 100 
5F 0.1 H-387x387x11x16 H-446x150x9x16 P-143x1.4 100 
4F 0.3 H-390x390x13x19 H-482x175x9x16 P-147x5.3 100 
3F 0.3 H-390x390x13x19 H-516x175x9x16 P-148x6.3 100 
2F 0.5 H-402x402x13x19 H-505x175x9x16 P-153x11.8 100 
1F 0.5 H-402x402x13x19 H-474x175x9x16 P-153x12.6 100 
 
 (2)解析結果 




表 3-24 固有周期 
層せん断力分担率が各層で異なるモデル 層せん断力分担率が一定のモデル 
解析モデル                固有周期 解析モデル             固有周期     
Ds=0.30,=0.9-0.7-0.5and =100      0.906 
Ds=0.30,=0.5-0.3-0.1and =100      0.931 
Ds=0.30, =0.7 and =100       0.883  
Ds=0.30, =0.3 and =100       0.916  
 
 図 3-36 に筋かいの層せん断力分担率に対する層間変形角，図 3-37 にに対する最
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図 3-38 頂部変形角 
 








表 3-25 各モデルのパラメータ 
構造特性係数 Ds 筋かい分担率  細長比 
  1F 2F 3F 




表 3-26 部材断面表 
(a) 
 柱 大梁 筋かい   
6F H-360x360x13x19 H-224x150x9x16 P-121x3.1 120 0.3 
5F H-360x360x13x19 H-369x150x9x16 P-123x4.9 120 0.3 
4F H-360x360x13x19 H-440x175x9x16 P-147x5.3 100 0.3 
3F H-449x449x13x19 H-516x175x9x16 P-148x6.3 100 0.3 
2F H-449x449x13x19 H-531x200x9x16 P-182x5.6 80 0.3 
1F H-449x449x13x19 H-531x225x9x16 P-183x6.0 80 0.3 
(b) 
 柱 大梁 筋かい   
6F H-346x346x11x16 H-224x150x9x16 P-123x5.1 120 0.5 
5F H-346x346x11x16 H-284x150x9x16 P-126x8.2 120 0.5 
4F H-346x346x11x16 H-372x150x9x16 P-150x8.9 100 0.5 
3F H-435x435x13x19 H-436x150x9x16 P-152x10.5 100 0.5 
2F H-435x435x13x19 H-443x175x9x16 P-186x9.4 80 0.5 
1F H-435x435x13x19 H-474x175x9x16 P-187x10.1 80 0.5 
(c) 
 柱 大梁 筋かい   
6F H-299x299x11x16 H-224x150x9x16 P-125x7.2 120 0.7 
5F H-299x299x11x16 H-224x150x9x16 P-129x11.6 120 0.7 
4F H-299x299x11x16 H-250x150x9x16 P-153x12.5 100 0.7 
3F H-417x417x13x19 H-295x150x9x16 P-155x14.8 100 0.7 
2F H-417x417x13x19 H-327x150x9x16 P-189x13.2 80 0.7 
1F H-417x417x13x19 H-351x150x9x16 P-190x14.1 80 0.7 
 
 (2)解析結果 





表 3-27 固有周期 
細長比が各層で異なるモデル         細長比が一定のモデル 
解析モデル               固有周期 解析モデル            固有周期      
Ds=0.3,=0.3 and =80-100-120       0.921
Ds=0.3,=0.5 and =80-100-120       0.884 
Ds=0.3,=0.7 and =80-100-120       0.885
Ds=0.3, =0.3 and =100         0.916
Ds=0.3, =0.5 and =100         0.881
Ds=0.3, =0.7 and =100         0.883
注:  =80-100-120 は: 1,2 層目 =80; 3,4 層目 =100 ; 5,6 層目 =120 を示す． 
 
図 3-39 に細長比に対する層間変形角，図 3-40 に細長比に対する最大応答層せん
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図 3-41 頂部変形角 
 -72-
3.5.4 柱・大梁を JIS 規格としたモデル 
 ここでは，柱と大梁に JIS 規格品を採用したモデルについて解析を行う．前述した
モデルは，各層の保有水平耐力が，必要保有水平耐力と同等となるように，柱と大梁
に幅厚比等の制限を設けながら部材を決定した．しかし，実際に流通している鋼材は，
H 形鋼のせい，幅，板厚等に制約がある．これを考慮し，部材に JIS 規格品を採用し，
かつ，各層の保有水平耐力が必要保有水平耐力以上となるようなモデルを作成した．
なお，ここでは構造特性係数 Ds を 0.3 とし，純ラーメン構造および筋かい付きラーメ
ン構造を解析対象とする．表 3-28 に各モデルの部材断面を示す． 
 
表 3-28 部材断面表 
 
(a)モデル 1 スパン 6m，直交スパン 8m，各層の重量 W=1440kN 
柱軸力：N1=8x3x4.0kN N2=8x4.5x4.0kN (平面は図 3-12 のモデル 1 による) 
 
純ラーメン構造の場合： 
  柱 大梁 筋かい  
F(N/mm2)  325(SN490) 235(SN400)   
6F 0.0 H-400x400x13x21 H-400x200x8x13   
5F 0.0 H-400x400x13x21 H-400x200x8x13   
4F 0.0 H-400x400x13x21 H-500x200x10x16   
3F 0.0 H-400x400x13x21 H-600x200x11x17   
2F 0.0 H-400x400x13x21 H-600x200x11x17   
1F 0.0 H-400x400x13x21 H-600x200x11x17   
 
筋かい付きラーメン構造の場合： 
  柱 大梁 筋かい  
F(N/mm2)  325(SN490) 235(SN400) 235(SN400)  
6F 0.2 H-350x350x12x19 H-400x200x8x13 P-139.8x3.5 104 
5F 0.3 H-350x350x12x19 H-400x200x8x13 P-139.8x3.5 104 
4F 0.4 H-350x350x12x19 H-450x200x9x14 P-139.8x3.5 104 
3F 0.5 H-350x350x12x19 H-450x200x9x14 P-139.8x3.5 104 
2F 0.55 H-350x350x12x19 H-500x200x10x16 P-139.8x3.5 104 
1F 0.6 H-350x350x12x19 H-500x200x10x16 P-139.8x4.0 104 
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(b)モデル 2 スパン 6m，直交スパン 7m，各層の重量 W=2520kN 
 
柱軸力：N1=8x3x3.5kN N2=8x4.5x3.5kN  (平面は図 3-12 のモデル 2 による) 
純ラーメン構造の場合： 
  柱 大梁 筋かい  
F(N/mm2)  325(SN490) 325(SN490)   
6F 0.0 H-400x400x13x21 H-450x200x9x14   
5F 0.0 H-400x400x13x21 H-450x200x9x14   
4F 0.0 H-400x400x13x21 H-600x200x11x17   
3F 0.0 H-414x405x18x28 H-600x200x11x17   
2F 0.0 H-414x405x18x28 H-588x300x12x20   
1F 0.0 H-414x405x18x28 H-588x300x12x20   
 
筋かい付きラーメン構造の場合： 
  柱 大梁 筋かい  
F(N/mm2)  325(SN490) 235(SN400) 235(SN400)  
6F 0.2 H-400x400x13x21 H-450x200x9x14 P-165.2x3.8 86 
5F 0.3 H-400x400x13x21 H-450x200x9x14 P-165.2x3.8 86 
4F 0.4 H-400x400x13x21 H-500x200x10x16 P-216.3x5.8 67 
3F 0.5 H-400x400x13x21 H-500x200x10x16 P-267.4x6.0 54 
2F 0.55 H-400x400x13x21 H-500x200x10x16 P-267.4x9.3 54 
1F 0.6 H-400x400x13x21 H-500x200x10x16 P-267.4x9.3 54 
 
(2) 解析結果 
 表 3-29 に各ケースの固有周期を示す． 
 
表 3-29 固有周期 
モデル 1     モデル 2   
純ラーメン構造              0.929      1.071 
筋かい付きラーメン構造        0.850      0.789       
 
 純ラーメン構造および筋かい付きラーメン構造の解析モデルに対して，図 3-42 に各
モデルの層間変形角，図 3-43 に最大応答層せん断力を示す．応答値は 84 パーセント
タイルとする． 
モデル 1 の場合，層間変形角は 0.3%～1.4%である.1,2,3 階では筋かい構造の層間変形
角が純ラーメン構造と比較して若干大きくなるが 15%程度である．モデル 2 の層間変
形角は純ラーメン構造の場合 0.9%～1.6%，筋かい構造の場合が 0.4%～1.1%と筋かい
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めて稀に発生する地震に相当する，50 年超過確率 10%となる BSE-1 地震動に対して，
構造特性係数 Ds，筋かいのせん断力分担率，筋かいの細長比が弾塑性挙動に及ぼす
影響を検討した．まず，3 階建ての解析対象骨組に対し，等価 1 質点系に置換する方
法を示し，等価 1 質点モデルにおいて，Ds，，を変数として解析を行った．次に，
等価 1 質点系モデルと 3 階建て骨組の応答結果を比較し，等価 1 質点系モデルを検証
した．最後に，3 階建ておよび 6 階建て骨組に対し，等価 1 質点系では表現しにくい
解析骨組を検討した．これらにより，下記の知見を得た． 
(1)  等価 1 質点系モデルでは，Ds が 0.25～0.5，が 0.1～0.9，が 60～140 の範囲で
は，層間変形角は 0.6%～1.8%となり，原則 Ds が大きいほど，また，が大きい
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ほど層間変形角は小さい．また，Ds を 0.25 として設計した純ラーメン構造の層
間変形角に対して，Ds，，に係わらず，筋かい付き剛接ラーメン構造の層間
変形角は Ds が 0.25 から 0.5 の範囲では 0.3～1.0 倍となり，筋かいは Ds，，
に係わらず，層間変形制御に有効である． 
(2)  等価 1 質点系モデルと Ds が 0.3，が 0.1～0.9，が 60～140 とした 3 階建てモ
デルを比較すると，固有周期の差は 3%程度であること，頂部変形は 0.95 から
1.15 倍程度であること，また，筋かいの分担率と頂部変形の関係がほぼ同じで
あることから，等価 1 質点系モデルへの置換方法は妥当である． 






(4)  3 階建てモデルにおいて，等価 1 質点系モデルでは表現しにくいモデルとして， 





(5)  3 階建てモデルにおいて，等価 1 質点系モデルでは表現しにくいもう一つのモデ
ルとして，Ds を 0.3，を 0.3,0.5,0.7 とし，各層で筋かいの細長比が異なるモデ
ルを検討した．下層で筋かいの細長比が小さくなると，細長比が全層同じモ
デルと比較して，1 層目の層間変形角は 0.7 倍となるが，頂部変形はほぼ同じで
あり，全体変形に及ぼす影響は小さい． 
(6)  3 階建てモデルにおいて，一組の筋かいの耐力を引張耐力 Ny と座屈後安定耐力
に近い 0.3Ny の和である 1.3Ny として設計したモデルと，短期許容圧縮力 Nc の
2 倍である 2Nc として設計したモデルを比較した．2Nc として設計したモデルの
1 層目の層間変形角が 0.9%程度となり，1.3Ny として設計したモデルの 0.8 倍と
なるが，2,3 層目の層間変形角はほぼ同じである．細長比の範囲が一般的に使用
される 60～140 の間では，構造特性係数 Ds を 0.3 として，一組の筋かいの耐力
を 1.3Ny として断面を決定しても問題ないと判断できる． 
(7)  Ds を 0.3，を 0.0～0.9，を 80～120 とした 6 階建てモデルでは，3 階建てモデ
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(10) 柱と大梁に JIS 規格品を採用し Ds を 0.3，を 0.2～0.6 とした 6 階建てモデルを




(11) 以上により，構造特性係数 Ds を 0.3 以上として設計すると，細長比（～
）に関わらず，筋かい構造の層間変形角は，層せん断力分担率に関わらず，
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4.2 せん断力分担率 100％の筋かい構造の特性 




図 4.1 解析対象筋かい構造：(a)梁伏図；(b)軸組図 
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この骨組は，梁伏図の 25%分の床および骨組重量に生じる慣性力を 1 組の筋かいで
100%負担するものとし，筋かいの付帯骨組以外は梁を柱に対してすべてピンで接合す




は 100 とし，第 3 章と同様の座屈および引張降伏を考慮できるモデルを用いる．構造
特性係数 Ds を 0.3 とし，1 組の筋かいの耐力 bNu を，3 章に倣い下式として決定した
4.6)． 
 yub NN 3.1       (4-1) 
 AN byby        (4-2) 
ここで，by は筋かいの降伏応力度，bA は筋かいの断面積である． 
筋かい構造の特性をより顕著に示すために，図 4.1(b)の筋かい部分だけを取り出し




図 4.2 解析モデル 
 
図 4.2 に示す骨組に対して，時刻歴応答解析を行う．採用地震波は，3 章と同様に
米国における FEMA/SAC プロジェクトにより示されている地震波 20 波 4.7)を用いる．
地震動のレベルは，3 章で用いた 50 年超過確率 10%（BSE-1 地震動）および，再現期
間 2475 年となる 50 年超過確率 2%（BSE-2 地震動）とする．図 4.3 に加速度応答スペ
クトルを示す．なお，解析モデルの 1 次固有周期は 0.47 秒である．応答値は 84 パー
セントタイルとする． 
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図 4.3 加速度応答スペクトル(h=2%)：(a)BSE-1；(b)BSE-2 
 
解析の結果，BSE-1 地震動に対しては，骨組頂部における全体変形角は 1.0%，応答
層せん断力係数は 0.39 であった.また,BSE-2 地震動に対しては，骨組頂部における全
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図 4.4 各層の層間変形角 
 




























性を下層から GA1,GA2,GA3 とする．図 4.6，図 4.7 に示すように，各層に与える外力を
下層から F1,F2,F3 とし，その外力に対して，1,2,3 の層間変形が生じるものとする． 
 















図 4.7 解析モデルの変形 
 
 鉛直荷重支持柱には曲げ変形が生じるため，筋かい骨組と柱の間には内力が生じる．
1 層目と 2 層目の内力をそれぞれ x1,x2 とすると，柱脚におけるモーメントの釣り合い
より，3 層目における内力は x3＝－ (x1+2x2)/3 となる． 
 これにより，筋かい骨組の各層の層間変形は次式で表せる． 




F F F x x
GA
             (4-3-a) 




F F x x
GA
            (4-3-b) 






            (4-3-c) 
 各階の水平変位を，Δ1，Δ2，Δ3 とする．3 層目の水平変位を Δ3 とすると，その他の
層の鉛直荷重支持柱の水平変位 Δ1，Δ2 は次式で表せる．  
  '1 3 1
1
3
          (4-4-a) 
 '2 3 2
2
3
          (4-4-b) 
ここで，1’と2’は鉛直荷重支持柱の柱脚と頂部を節点とした単純梁に節点荷重 x1





















 1 1       (4-6-a)  
 2 1 2        (4-6-b)  
 3 1 2 3          (4-6-c)  
(4-3)式，(4-4)式及び(4-5)式を(4-6)式に代入すると次式が得られる． 
3 3
1 2 3 2 3 3
1 2
1 2 3 1 2 3 1 2 3
2( )4 1 1 4 2 1 2 7( ) ( )
3 3 3 3 3 3 3 6
F F F F F Fh hx x
GA GA GA EI GA GA GA EI GA GA GA
           
  (4-7-a) 
3 3
1 2 3 2 3 3
1 2
1 2 3 1 2 3 1 2 3
22 1 2 7 1 1 4 4( ) ( )
3 3 3 6 3 3 3 3
F F F F F Fh hx x
GA GA GA EI GA GA GA EI GA GA GA
           
  (4-7-b) 
 (4-6)式を解き，鉛直荷重支持柱と筋かい骨組に生じる内力を(4-3)式に代入すると，
層間変形量を算出できる．ここで，層間変形の集中度を示す係数として，最大層間変
形角と頂部変形の割合を層間変形集中係数 DCF（Drift Concentration Factor）と定義す
る 4.3)．層間変形集中係数は次式で示される． 
 3 2 1 3max{ / , / , / }/( / 3 )DCF h h h h        (4-8) 
DCF が 1 の場合は，全ての層の層間変形角が同じであることを示し，DCF の数値が
大きくなるほど，特定層への変形集中度が大きくなる． 
このモデルでは，鉛直荷重支持柱は弾性とし，筋かいの弾塑性挙動を筋かいの弾性
水平剛性を減じることで表現する．ここで，筋かいの 2 層目および 3 層目の水平剛性





         (4-9) 
 柱の剛性比は層間変形集中を支配する．が無限大になれば，鉛直荷重支持柱は完




接合とした場合の柱の剛性比と層間変形集中係数 DCF の関係を示した図 4.8 の実線












図 4.8 柱の剛性比と層間変形集中係数 DCF との関係 
 
4.3.2 柱脚が剛接合の場合 










図 4.9 鉛直荷重支持柱の柱脚を剛接合とした筋かい構造の変形 
 
筋かい骨組と鉛直荷重支持柱の間生じる 1 層目，2 層目，3 層目の内力をそれぞれ
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x1,x2,x３とすると，筋かい骨組の各層の変形は次式で表せる． 
 1 1 2 3 1 2 3
1
1 ( )F F F x x x
GA
           (4-10-a) 
 2 2 3 2 3
2
1 ( )F F x x
GA
          (4-10-b) 
 3 3 3
3
1 ( )F x
GA
         (4-10-c) 
鉛直荷重支持柱の柱脚を固定とした片持ち柱とし, Δ1，Δ2，Δ3 を，各床レベルに




1 1 2 3
5 4
3 6 3
h h hx x x
EI EI EI
        (4-11-a) 
 
3 3 3
2 1 2 3
5 8 14
6 3 3
h h hx x x
EI EI EI
        (4-11-b) 
 
3 3 3
3 1 2 3
4 14 9
3 3
h h hx x x
EI EI EI
        (4-11-c) 
筋かい骨組と鉛直荷重支持柱は梁で接合されているため，剛床の仮定により次式が
成立する． 
 1 1       (4-12-a)  
 2 1 2        (4-12-b)  





1 1 1 1
1 1 5 1 4( ) ( ) ( )
3 6 3
h h h F F Fx x x
GA EI GA EI GA EI GA
      
(4-13-a)    
3 3 3
1 2 3 2 3
1 2 3
1 1 2 1 2 1 2
1 5 1 1 8 1 1 14( ) ( ) ( )
6 3 3
h h h F F F F Fx x x
GA EI GA GA EI GA GA EI GA GA
          




1 1 2 1 2 3 1
2 3 3
2 3
1 4 1 1 14 1 1 1 9( ) ( ) ( )
3 3
h h h F F Fx x x
GA EI GA GA EI GA GA GA EI GA
F F F
GA GA
         
 
 





接合とした場合の柱剛性比と層間変形集中係数 DCF の関係を図 4.8 の破線で示す．
柱脚がピン接合の場合は連続した曲線であったが，柱脚が剛接合の場合は，2 箇所の
不連続点が生じ，3 種類の曲線で構成される．この 3 種類の曲線は，層間変形が最大
となる層が，1 層目，2 層目，3 層目の場合があり，たとえ 1 層目の筋かいの水平剛性
が小さくても，鉛直柱支持柱の本数により，層間変形が他の層で最大となる場合があ
ることを示す．最大層間変形が 1 層目で生じた場合，柱剛性率が増加すると，層間
変形集中係数 DCF は小さくなる．最大層間変形が 2 層目で生じた場合，DCF の値は
にかかわらず一定である．最大層間変形が 3 層目で生じた場合，が増加すると DCF
も増加し，1.4 に漸近する．0.01＜＜0.2 の場合は，鉛直荷重支持柱は層間変形集中の
緩和に効果がある．1 層目の層間変形角が最大となる場合は，筋かいの剛性比が大き


















10%となる BSE-1 地震動に対しては，図 4.2 に示した筋かいだけの解析モデルにおい
て明らかに層間変形集中は起こらないため，ここでは，50 年超過確率 2%となる BSE-2
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平剛性は，図 4.1 により決定した基準断面の 0.01 倍，1 倍，4 倍，10 倍，20 倍，40 倍，
100 倍，250 倍とする． 
解析対象モデルは 2 種類とした．モデル 1 は実際の設計に即した各層の筋かいを Ai
分布に基づいた地震荷重にて設計した骨組である．モデル 2 は各層の筋かい断面が，
モデル 1 の 1 層目の筋かい断面とすべて同じである骨組で，解析解との比較を行うた
めのモデルである．表 4.1 に各モデルの断面リストを示す．なお，筋かいの細長比
は 100 とした． 
表 4.1 3 階建て筋かい構造の部材断面表 
階 
モデル 1 モデル 2 
筋かい付帯柱 筋かい 筋かい付帯柱 筋かい 
3 H 286 286 12.7 19    P 148   ∞ stiffness P 155   
2 H 286 286 12.7 19    P 153  ∞ stiffness P 155   
1 H 286 286 12.7 19    P 155  ∞ stiffness P 155   
 鉛直荷重支持柱  鉛直荷重支持柱  
 H 205×205×6.7×10  H 205×205×6.7×10  
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表 4.2 3 階建て筋かい構造の 1 次固有周期 
 




層目の層間変形が大きくなる傾向にあるが，N が 4 程度となると，各層の層間変形角
は同程度となり，N が 4 を超えると最上階の層間変形が大きくなる傾向にある．図 4.1
に示すように，筋かい構造のモデルは 4 本の鉛直荷重支持柱と 2 本の筋かい付帯柱を
もつ．全ての柱が強軸の場合，付帯柱の剛性は鉛直荷重支持柱 5 本分の剛性に相当す
るため，合計で 14 本の鉛直荷重支持柱をもつこととなる．また，全ての柱が弱軸とし
て取り付いていたとしても，約 5 本分の鉛直支持荷重柱をもつこととなる． 


















0.01 51.1 10  0.4724 0.4724 67.3 10 0.3922 0.3921 
1 31.1 10  0.4724 0.4722 47.3 10 0.3921 0.3919 
4 34.5 10  0.4723 0.4717 37.3 10 0.3921 0.3910 
10 0.011 0.4722 0.4707 0.073 0.3920 0.3893 
20    0.183 0.3918 0.3866 
40 0.045 0.4719 0.4661 0.366 0.3915 0.3817 
100 0.11 0.4713 0.4580 0.732 0.3907 0.3701 






































 図 4.12 3 階建て筋かい構造モデル 2 の各層の層間変形角： 
(a) 柱脚ピン接合；(b)柱脚剛接合 
 
 図 4.13 にモデル 2 に対して，層間変形集中係数 DCF と鉛直荷重支持柱と筋かいの
剛性比の関係を図 4.8 に重ねた結果を示す．前述した通り，図 4.8 は各層の筋かい断
面を同じとし，2,3 階の筋かいのせん断剛性に対する 1 層目の筋かいのせん断剛性を
として示した図である． 
 図 4.13(a)は柱脚がピン接合の場合を示す．この場合，必ず最大層間変形は 1 層目生
じ，柱の剛性比が増加すると DCF は減少する．鉛直荷重支持柱が 4 本以上になると，
DCF は急激に減少し，層間変形集中緩和に効果がある．図 4.13(b)は柱脚が剛接合の場
合であり，柱の剛性比が増加すると，層間変形角が最大となる層は，1 層目から順に
2 層目，3 層目と変化する．鉛直荷重支持柱が 1 本を超えると DCF は急激に減少し，
100 本程度で DCF は 1.5 に漸近する．図 4.8 に示した解析解と比較すると，柱脚の接
合条件にかかわらず，DCF が急激に減少する剛性比の基点は，数値解析による結果


























表 4.3 3 階建て筋かい構造の鉛直荷重支持柱に要求される剛性（必要な柱本数） 
許容最大層間変形
モデル 1 モデル 2 
柱脚ピン接合 柱脚剛接合 柱脚ピン接合 柱脚剛接合
5% 4 1 40 10 
4% 20 4 100 40 
3% --- --- --- 250 
 






接合の場合は，柱が 4 本を超えると，片持ち柱の効果により頂部の変形が 4%を超え
る． 
 前述したように，実際の設計では，筋かいの付帯柱は剛接合であるため，付帯柱だ
けでも強軸向きの場合 10 本分，弱軸向きの場合でも 4 本分の鉛直荷重支持柱が存在し









の関係を図 4.14 に示す． 
 
 
図 4.14 鉛直荷重支持柱に必要とされる曲げ強度 
 





















らず，鉛直荷重支持柱の本数 N と最大層間変形角の関係も同じといえる． 














次に，前述した 3 層の筋かい構造を基準として，建物の高さ，構造特性係数 Ds，筋
かいの細長比を変数として，同様の傾向を示すかを確認する． 
 








モデルを対象とし，モデル 1 は各層の筋かいを Ai 分布に基づいた地震荷重にて設計し
た骨組，モデル 2 は各層の筋かい断面が，モデル 1 の 1 層目の筋かい断面とすべて同
じである骨組とする．6 階建て解析モデルを図 4.17 に，鉛直荷重支持柱および筋かい
の断面表を表 4.4 に示す．なお，筋かいの細長比は 100 とした． 
 
 
図 4.17 6 階建て解析モデル 
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表 4.4 6 階建て筋かい構造の部材断面表 
階 
モデル 1 モデル 2 
鉛直荷重支持柱 筋かい 鉛直荷重支持柱 筋かい 
6 H 184.1 184.1 8.0 12.0    P 150.9 9    H 281.7 281.7 8.0 12.0    P 161.0 
5 H 184.1 184.1 8.0 12.0    P 156.4 15   H 281.7 281.7 8.0 12.0    P 161.0 
4 H 184.1 184.1 8.0 12.0    P 155.5 14   H 281.7 281.7 8.0 12.0    P 161.0 
3 H 281.7 281.7 8.0 12.0    P 158.0 17   H 281.7 281.7 8.0 12.0    P 161.0 
2 H 281.7 281.7 8.0 12.0    P 159.8  H 281.7 281.7 8.0 12.0    P 161.0 
1 H 281.7 281.7 8.0 12.0    P 161.0  H 281.7 281.7 8.0 12.0    P 161.0 
 
3 階建て筋かい構造の解析と同様に，モデル 1，モデル 2 に対し，鉛直荷重支持柱
がそれぞれ 0.01, 1, 4, 10, 20, 40, 100, 250 本とした柱脚が剛接合およびピン接合の 6 階
建て解析モデルを考える．それぞれのモデルに対する 1 次固有周期を表 4.5 に示す．
モデル 1,2 とも，柱脚がピン接合の場合は鉛直荷重支持柱の本数 N にかかわらず剛性
はほぼ同じであるが，柱脚が剛接合の場合は，N が 0.01 と 250 ではモデル 1 の場合は
5％程度，モデル 2 の場合は 20%程度異なる． 
 
表 4.5 6 階建て筋かい構造の固有周期 
 
図 4.18，4.19 に BSE-2 地震動に対する各層の層間変形角を示す．なお，応答値は 84
鉛直荷重支持柱 
の本数 N 
モデル 1 モデル 2 
固有周期 (s) 固有周期 (s) 
柱脚ピン接合 柱脚剛接合 柱脚ピン接合 柱脚剛接合 
0.01 0.8787 0.8787 0.6023 0.6023 
1 0.8786 0.8784 0.6023 0.6018 
4 0.8784 0.8776 0.6022 0.6002 
10 0.8780 0.8760 0.6021 0.5974 
20   0.6019 0.5931 
40 0.8763 0.8688 0.6015 0.5860 
100 0.8733 0.8563 0.6003 0.5705 
250   0.5979 0.5456 
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(a)  (b)  
図 4.19 6 階建て筋かい構造モデル 2 の層間変形角： 
(a) 柱脚ピン接合；(b)柱脚剛接合 
 
図 4.20,4.21 に 3 階建ておよび 6 階建てモデルに対する，鉛直荷重支持柱の本数 N







最大層間変形角が 1 階から 2 階に移行する．その基点となる柱の本数は，3 階建てモ
デルの場合は 10 本程度で，6 階建てモデルの場合は 40 本程度となり，低層骨組の方
がより柱脚の固定度が最大層間変形に及ぼす影響が大きい． 
6 階建てモデルの最大変形角は 3 階建てモデルよりも小さい．これは，1 次固有周































































図 4.20 モデル 1 の解析結果：(a)最大層間変形と鉛直荷重負担柱の本数の関係； 




























































図 4.21 モデル 2 の解析結果：(a)最大層間変形と鉛直荷重負担柱の本数の関係； 
(b)層間変形角集中係数 DCF と鉛直荷重負担柱の本数の関係 
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表 4.6，4.7 に各モデルにおける鉛直荷重支持柱に要求される剛性を示す．6 階建て




表 4.6 モデル 1 における鉛直荷重支持柱に要求される剛性（必要な柱本数） 
モデル 1 
許容最大層間変形角 
3 階建てモデル 6 階建てモデル 
柱脚ピン接合 柱脚剛接合 柱脚ピン接合 柱脚剛接合
5% 4 1 0 0 
4% 20 4 4 1 
3% --- --- 40 40 
 
表 4.7 モデル 2 における鉛直荷重支持柱に要求される剛性（必要な柱本数） 
モデル 2 
許容最大層間変形角 
3 階建てモデル 6 階建てモデル 
柱脚ピン接合 柱脚剛接合 柱脚ピン接合 柱脚剛接合
5% 40 10 10 1 
4% 100 40 40 15 
3% --- 250 250 40 
 
4.5.2 構造特性係数 Ds を変数とした解析モデル 
次に，設計における基本変数として，構造特性係数 Ds を変数として 0.15，0.3，0.45
の三種類を想定する．Ds 値 0.15 は米国の純ラーメンに採用される基準値相当であり，



































































柱脚が剛接合の場合，鉛直荷重支持柱の本数により最大層間変形角が 1 階から 2 階
に移行する．その基点となる柱の本数は，細長比が 140 の場合は 7 本，100 の場合は
















くなると，1 層目から，2 層目，3 層目へと変形が大きくなる層が変化し，層間集
中係数は 1.4 程度に漸近する．このように，鉛直荷重支持柱は，その付加的な水
平剛性と強度により層間変形の集中を緩和することができる． 
(2) Ai 分布に基づいた地震荷重に対して設計した 3 階建て筋かい構造（モデル 1）と，
2,3 層目の筋かい断面を 1 層目と同じとした筋かい構造（モデル 2）に対して，1





い，2 層目，3 層目へと変化するなど，解析解と同じ傾向を示した． 
 (3) BSE-2 地震動時の許容最大層間変形を 4%とすると，3 階建て筋かい構造の鉛直支
持柱に要求される剛性，すなわち必要な柱本数は，柱脚が剛接合の場合は Ai 分布












(6) 構造特性係数 Ds の影響を確認するために，Ds を 0.15,0.3,0.45 として 3 階建てモ
デルに対して時刻歴応答解析を行ったところ，Ds が大きいほど最大層間変形は小
さくなり，Ds が 0.15 では何十本の鉛直荷重支持柱を付加しても最大層間変形は
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5%以上となる． 
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10,000 円/m2 5.1)とすれば，この事務所の天井材と間仕切り壁に合計 1 億円を投資しな
ければならない．一方で，事務所の建設費を 24 万円/m2 とすると，躯体費は建設費の




















































れる軽量鉄骨間仕切壁を対象とした．壁の高さを 2800mm，幅を 3950mm と想定し，









写真1　間仕切り壁の施工: (a) スタッドの設置; (b) 下貼りボードの固定; (c) 上貼りボードの固定





3950mm，縦 2800mm とする．鋼製下地材は JIS 規格品 5.11)の 65 型とし，ランナーは
WR-65（67×40×0.8），スタッドは WS-65（65×45×0.8），振れ止めは WB-25（25×10×1.2）
である．ランナーのピッチは 455mm とし，脚部から 1200mm の位置に水平の振れ止
めを設けている． 
(2)一般壁試験体：軽量鉄骨下地間仕切り壁（図 5-1(a)） 
 一般壁試験体は鋼製下地試験体の両面に石膏ボードを 2 重に取り付けた試験体であ










(4)L 字型壁試験体：軽量鉄骨下地間仕切り壁の隅角部をモデル化した L 字型試験体（図
5-1(c)） 
 L 字型壁試験体は間仕切壁の隅角部をモデル化した，L 字型の平面形状をもつ試験




























図1 試験体図面(単位: mm): (a) 一般壁試験体; (b) 扉付き壁試験体; (c) L字型壁試験体
上貼り 下貼り
平行壁 直交壁











のクリアランスを頂部では 10mm とした．一般的には，10mm の隙間にはシールを施
すが，本実験ではこれを無視した．  
(2)鉄骨柱，鋼製下地材，石膏ボード取り付け詳細 
（鋼製下地試験体，一般壁試験体, 扉付き壁試験体,L 字型壁試験体） 
鉄骨柱から 20mm 控えた位置にスタッドを取り付け，鉄骨柱と石膏ボードのクリア
ランスを 15mm としている．一般的には，15mm の隙間にはシールを施すが，本実験
でこれを無視した．図 5-2 に端部詳細図を示す． 
(3)鋼製建具，鋼製扉開口補強材，鋼製下地材取り付け詳細（扉付き壁試験体） 






鉛直方向の開口補強材はランナーに差し込み，L 型の金物と M5 のボルトで床スラ
ブ（本試験体の場合はハット型金物）と固定する．鉛直方向と水平方向の開口補強材
も同様に L 型金物で固定する．水平の開口補強材上部には，もう一段ランナーを設置
















(a)          (b) 












変位振幅における繰返し数は 2 回もしくは 1 回とした．動的載荷は，正弦波入力とし，
振幅は準静的載荷と同様に 0.0025～0.1rad とした．各振幅において，1 サイクル当た














































(2)一般壁試験体（静的実験） 図 5.6，写真 5.2，表 5.1 
Overall drift angle (rad)
Cycle




























































































 振幅 0.0025rad（1/400）（頂部変形 7mm）においては，スタッドの頂部がランナー内
を滑ることで層間変形に追随し損傷は見られなかった． 
 振幅 0.005rad（1/200）（頂部変形 14mm）においては，頂部変形が 14mm となるため，
頂部（C,E 部）において，鉄骨柱と石膏ボードが接触寸前となるが，損傷は見られな
かった． 
 振幅 0.01rad（1/100）（頂部変形 28mm）においては，載荷時にスタッドの頂部がラ
ンナー内を滑り，強制変位 15mm の段階で頂部（正載荷時 E 部，負載荷時 C 部）の鉄
骨柱と石膏ボードが接触した．その後，スタッドの脚部もランナー内を滑り始め，強
制変位 28mm の段階で脚部（正載荷時 D 部，負載荷時 F 部）の鉄骨柱と石膏ボードが
接触するが，損傷はなお見られなかった． 
 振幅 0.015rad（1/66）（頂部変形 42mm）においては，強制変位 30mm までは層間変
形に追随するが，その後頂部，脚部とも層間変形を吸収するクリアランスがなくなる
ので，石膏ボードが水平力を負担し始めた．強制変位による水平力の伝達は，鉄骨柱
と石膏ボードの接触面で起こるため，C,D,E,F 部の石膏ボードに幅 15mm 程度の膨れ
が生じた． 
 振幅 0.02rad（1/50）（頂部変形 56mm）においては，四隅 C,D,E,F 部の石膏ボードの
膨れは，長さ 200mm～300mm 程度まで進展した．損傷は脚部より頂部の方が激しい
傾向にあり，C,E 部では水平方向にも膨れが生じ始めた．また，上貼りボード幅の小
さな西側のボード a，b 間および f，g 間の縦目地部分にひび割れが生じた． 
 振幅 0.04rad（1/25）（頂部変形 112mm）においては，四隅 C,D,E,F 部の石膏ボード
の膨れは長さ 400mm～900mm 程度まで進展し，圧壊した石膏の粉が剥落した．試験
体全体にわたり頂部の石膏ボードに膨れが生じた．北面，西側頂部の一番小さな石膏
ボード a が面外にはらみ出し始めた．南面では，上部のボード c，d 間および d，e 間
の縦目地部分にもひび割れが生じた． 
 振幅 0.06rad（1/16）（頂部変形 168mm）においては，北面，西側頂部の石膏ボード
a に続いて，その下部の石膏ボード f も面外にはらみ出し始めた．四隅 C,D,E,F 部の石
膏ボードの損傷も進展した． 
 振幅 0.08rad（1/12）（頂部変形 224mm）においては，南北面西側の 1 本目のスタッ
ドと下貼りの石膏ボードを留めるビスが完全に外れ，スタッドがむき出しの状態とな
った．南面の西側頂部の石膏ボード（a，b）が鉛直方向に折れてへこみ，北面の西側
の上貼りの石膏ボード a，f が下貼りの石膏ボードから外れかけた． 













図 5.6 一般壁試験体損傷状況 （ ）内は損傷発生時の変形角 
 
 
F 部 （北面） D 部 （北面） 
C 部 （北面） E 部 （北面） C 部 （南面） 
E 部 （南面） 
D 部 （南面） F 部（南面） 




写真 5.2 一般壁試験体の状況（0.06rad） 
(3) 扉付き壁試験体（静的実験） 図 5.7，写真 5.3，表 5.2 
振幅 0.0025rad（1/400）（頂部変形 7mm）においては，スタッドの頂部がランナー内
を滑ることから層間変形に追随し損傷は見られなかった． 
振幅 0.005rad（1/200）（頂部変形 14mm）においては，扉開口上部（B，D 部）から
45 度方向に長さ 40mm 程度の膨れが生じた． 
振幅 0.01rad（1/100）（頂部変形 28mm）においては，載荷時に石膏ボード頭部と鉄
骨柱（G，J 部）が接触した．正載荷時には，東側上部（J 部）が接触し，東側下部（F
部）と扉枠西側脚部（E 部）に 5mm の浮き上がりが生じ，負載荷時には，西側上部（G
部）が接触し，西側下部（H 部）と扉枠東側脚部（I 部）に 7mm 程度の浮き上がりが
生じ，扉の左右の石膏ボードがそれぞれ一体となって左右別々にロッキングした．石
膏ボードの損傷については，扉開口上部（B，D 部）の 45 度方向の膨れが 150mm 程
度に進展し，新たに，扉開口頂部の石膏ボード（A，C 部）から鉛直方向に 30～200mm
程度の膨れが発生した．また，扉枠に近い水平目地（ボード c，h 間および d，i 間）
にひび割れが発生した．  
振幅 0.015rad（1/66）（頂部変形 42mm）においては，扉上部の石膏ボードのひび割
れが A 部と B 部で貫通し，C 部と D 部の膨らみは 200mm 程度に進展した．石膏ボー




が C 部と D 部でも貫通し，貫通した A,B 部のひび割れ部分からは石膏のかけらが剥落
した．損傷は脚部より頂部の方が激しい傾向にあり，扉頂部（A,C 部）と東側上部（J
部）の石膏ボードのはらみ出しが顕著となった．四隅では，東側下部（F 部）と西側





側の E 部の石膏ボードが水平方向に圧壊し，東側の F 部ではハット型金物が押しつぶ
されていることから，正載荷時より負載荷時の方がロッキングによる壁の回転が大き
い．載荷時には西側の 1 本目のスタッドがランナーから外れかけているのが観察でき
た．南面では扉枠に近いボード g，h 間の縦目地部分に，北面ではボード f，g 間の縦
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目地部分にひび割れが発生している．北面の扉脚部（E 部）で扉枠が破断した． 







振幅 0.08rad（1/12）（頂部変形 224mm）においては，損傷が進展した． 
振幅 0.1rad（1/10）（頂部変形 280mm）においては，南面では扉上部の石膏ボード c，





再び開いた．扉枠と扉には 2～3mm の隙間があり，扉高さ 2,100mm に対して，約
0.0015rad の変形角で扉枠と扉が接触することになる．実験では、変形角 0.0025rad ま























写真 5.3 扉付き壁試験体の状況（0.06rad） 
E 部 （北面） F,I 部 （北面） E,I 部 （南面） 
A,B,C,D 部 （北面）J 部 （南面） A,B,C,D 部 （南面） 
全体 （北面） 
ニ











(a)       (b)        (c) 
図 5.8 扉の開閉メカニズム：(a)初期状態；(b)変形角  写真 5.4 載荷後の錠前部分 
0.01rad 以前；(c)変形角 0.02rad 以降 
 
(4) L 字型壁試験体（静的実験） 図 5.10，写真 5.5，表 5.3 
振幅 0.0025rad（1/400）（頂部変形 7mm）においては，特に損傷は見られなかった．
















正載荷時には，西側の 1 本目のスタッド上部が西側に変形するのが観察できた． 
振幅 0.02rad（1/50）（頂部変形 56mm）においては，東側上部（E 部）の膨れが鉛直





部）のスタッドと石膏ボードを留めるビス（Ⅰ）は上部から 2 本完全に外れた．図 5.9
に示す直交方向の上部ランナー（[A]）が西側，東側両方ともハの字型に開ききってし
まい，載荷時には 1 本目の折れ曲がっているスタッドがその中を滑っているのが観察




上部の膨らみが鉛直方向，水平方向とも幅 50mm，長さ 300mm 程度に進展，また平行
壁の東側下部の膨らみも進展した．コーナー部では，南面上部（F 部）のスタッドと
平行壁の石膏ボードを留める南北方向の図 5.9 に示すビス（Ⅰ）が上部から 3 本目ま
で完全に外れている．1 回目の負載荷時では，この時点で初めて東側下部（G 部）の
石膏ボードが鉄骨柱と接触した．コーナー部では，西面下部（H 部）のスタッドと直
交壁の石膏ボードを留める東西方向の図 5.9 に示すビス（Ⅱ）が下部から 3 本目まで
完全に外れた．ただし，この東西方向のビスは下部から 3 本しかなく南北方向のスタ
ッドと直交壁を取り付けていた．0 載荷に戻しても，E 部のクリアランスは 5mm，G
部のクリアランスは 0mm であった．2 回目の正載荷から 0 載荷に戻す時点で，北面コ
ーナー下部（H 部）の石膏ボードが圧壊し，南面でも直交壁（H 部）まで膨らみが進
展した．南面では，上部（F 部），下部（H 部）共に東西方向のスタッドと直交壁を留
める東西方向の図 5.9 に示すビス（Ⅲ）と石膏ボードが外れた． 
振幅 0.06rad（1/16）（頂部変形 168mm）においては，直交壁のロッキング現象が始
まった．正載荷時では，平行壁の南面上部（F 部）で 25mm 程度面外にはらみ出した．








の石膏ボード c，d，g，h が脱落した． 
振幅 0.1rad（1/10）（頂部変形 280mm）においては，北
















図 5.10 L 字型壁試験体の損傷状況 ( )内は損傷発生時の変形角 （単位：rad）  
 
写真 5.5 L 字型壁試験体の状況（0.06rad） 
H 部（北面） 目地ひび割れ
（北面） H 部 （南面）
F 部 （南面）
F 部 （北面） E 部（北面）
E 部（南面） 
全体 （北面） 全体 （南面） 
ニ ハ イ 
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(5)一般壁試験体（動的実験） 図 5.11，写真 5.6，表 5.4 
振幅 0.0025rad（1/400）, 振幅 0.005rad（1/200）においては，スタッドの頂部がラ
ンナー内を滑ることから層間変形に追随し損傷は見られなかった． 
 振幅 0.01rad（1/100）（頂部変形 28mm）においては，鉄骨柱と石膏ボードが接触し，
石膏ボードの粉が落ちるが，損傷は見られなかった． 
 振幅 0.015rad（1/66）（頂部変形 42mm）においては，西側（E,F 部側）鉄骨柱と石
膏ボードが接触した状態で留まった．C,D,E,F 部の石膏ボードに鉛直方向幅 10mm，長
さ 70～150mm 程度の膨れが生じた． 
 振幅 0.02rad（1/50）（頂部変形 56mm）においては，四隅 C,D,E,F 部の石膏ボードの
膨れは長さ 150mm～400mm 程度まで進展した．南面では，西側のボード a，b 間，f，
g 間の縦目地部分，及びボード d，e 間の縦目地部分に，北面では，ボード f，g 間の
縦目地下部にひび割れが生じた． 
振幅 0.04rad（1/25）（頂部変形 112mm）においては，四隅 C,D,E,F 部の石膏ボード
の膨れは高さ 700mm～900mm 程度まで進展した．試験体全体にわたり頂部の石膏ボ
ードに膨れが生じ，損傷は脚部より頂部の方が激しい傾向にあった．南面においては，
下貼りボードの縦目地に近い西側のボード a，b 間，f，g 間の縦目地部分，東側のボ
ード c，d 間，h，i 間の縦目地部分全体にわたりせん断ずれが生じた．またボード c，
h 間，d，i 間の横目地にもせん断ずれが生じた．ボード i，j 間の縦目地上部にはひび
割れが発生した．北面においては，特にボード a，b 間，f，g 間の縦目地部分にひび
割れが発生した．下貼りボードの縦目地に近い頂部（A 部）ではボードに膨れが生じ
た． 西側の 1 本目のスタッドが 30 度程度ねじれているのが確認できた． 
 振幅 0.06rad（1/16）（頂部変形 168mm）においては，北面，西側下部の石膏ボード
（f）が面外にはらみ出し始めた．南面西側の石膏ボード a，f は，下貼りの縦目地付
近で折れ曲がっている．四隅 C,D,E,F 部の石膏ボードの損傷も進展した．南面におい
ては，縦目地全てにひび割れが生じ，特に西側のボード a，b 間，f，g 間，東側のボ
ード c，d 間，h，i 間の縦目地のずれが大きい．ボード a，b 間，f，g 間の横目地にも
ひび割れが発生した．北面においては，特にボード a，f 間，e，j 間の縦目地部分のず
れが大きく，ボード c，d 間，d，e 間の縦目地にもひび割れが発生した． 
 振幅 0.08rad（1/12）（頂部変形 224mm）においては，南北面西側の 1 本目のスタッ
ドと下貼りの石膏ボードを留めるビスが完全に外れ，スタッドがむき出しの状態とな
った．北面の西側の上貼りの石膏ボード a，f が脱落した． 
 振幅 0.1rad（1/10）（頂部変形 280mm）においては，北面西側の石膏ボード a，f も
上貼り，下貼りともに脱落した．西側の 2 本目のスタッドにねじれが生じ，東側の 1
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目地ひび割れ 

















図 5.11 動的載荷試験による一般壁試験体の損傷状況 
( )内は損傷発生時の層間変形角 単位：rad 
 
   

















写真 5.6 一般壁試験体の状況 動的実験 （0.06rad） 
a b c d























































































































目地部 － － ハット型金物とボード
間のパテが剥落 




→ → → 
A 部 
（中央上）
－ － － － － 膨れ発生 → － － 
B 部 
（中央下）
－ － － － － － － → → 
C 部 





→ →  → 
D 部 






→ → → → 
E 部 







→ → → → 
F 部 





→ → → → 
その他 － － － － f-g 間の目地にしわが
発生 

































扉 開 口 部

























断変形が顕著 → → → 蝶番が外れる 
扉枠 － － － 扉枠上部とボードに隙間
扉下部と扉枠上部の隙
間が 2mm 広がる 扉枠破断（北面 E 部） 垂直に建っている 
ボードと扉枠に20mの
隙間 扉枠破断（北面 D 部） 














目地部 － － c-h 間,d-i 間目地：扉枠からひび割れ → → 
南 g-h 間，北 f-g 間目
地：下部からひび割れ











部 － － 
鉛直方向：200mm ひび
割れ A 部と B 部： 
ひび割れ貫通 ボードのかけらが剥落







膨れ → → → 
C
部 － － 鉛直方向：30mm 膨れ 鉛直方向：220mm 膨れ A 部と B 部： 
ひび割れ貫通 → 









200mm ひび割れ → → → 
E 部 
(扉西下) － － 
＋載荷： 















→ → → 
F 部 
（東下） － － → → → 
G 部 




面外に 10mm はらみ → 
ランナーが曲がってい
る ランナーが折れる → → 
H 部 
（西下） － － 
－載荷： 
















－ － → → → → 
J 部 


















































後 a,b 脱落 
北面ボード ―載荷： 
c,d,g,h が最初に脱落，




















直交 － j-l 間目地：パテがひび割れ → → → → → → → 









ら飛び出る → → 
F 部 










































→ → → 
H
部 






ねじれ → → 



































全般 － － 
変形中に鉄骨柱





































































－ － － － － 膨れ発生 → － － 
B 部 
（中央下）
－ － － － － － － → → 
C 部 
（西上） 




長さ 150mm の膨れ 
南面：鉛直方向幅 80mm
長さ 160mm の膨れ進展 
面外方向に 3mm はらみ 
北面：膨れが進展 
→ → 折れ曲がっている → 
D 部 
（西下） 
－ － － 南面：鉛直方向幅 10mm
長さ 150mm の膨れ 
南面：鉛直方向幅 70mm
長さ 350mm の膨れ進展 
南 面 ： 鉛 直 方 向 幅
100mm 長さ 900mm の
膨れ進展 
→ → → 
E 部 
（東上） 










→ → → 
F 部 
（東下） 
－ － － 南面：水平方向長さ 70mm
の膨れ 
→ 南面：鉛直方向幅 90mm
長さ 770mm の膨れ 
→ → → 
その他 － － － － f-g 間目地の位置に鉛直
方向長さ 350mm の膨れ 











回目の載荷における最大荷重は 1 回目の載荷の 60%程度となる．また，正載荷時に生
じた損傷の影響により，負載荷時の最大荷重は正載荷時よりも小さくなり，変形が進
むほど損傷が激しくなりその傾向は顕著になる．最大荷重は約 80kN である． 
(2) 扉付き壁試験体（静的実験） 
全体履歴では，一般壁試験体と同様にピンチング効果と剛性低下がみられる．正載
荷時と負載荷時を比較すると，最大荷重は正載荷時が 40kN，負載荷時が 50kN と負載
荷時の最大荷重の方が大きい．図 5.13 に示すように，扉の開口補強材とランナーが固
定されているため，正載荷時には，扉左側の J 部と I 部の石膏ボードが抵抗し荷重を
負担しているのに対し,負載荷時には扉右側の E 部と G 部が抵抗する． 
(3) L 字型壁試験体（静的実験） 




ある．変形角 0.04rad における最大荷重に至った後は， コーナー部のスタッドが折れ
曲がり，水平変位に対する直交壁の拘束がなくなった．その後も，主として，L 字型
内側の石膏ボードの損傷が進みながら荷重を負担し，変形角 0.08rad において，L 字型
内側の石膏ボード全体が面外に変形し始め，その時点で荷重が下がった．そして変形













は約 2N/mm2 であった．圧縮束が石膏ボード 4 枚分の厚さ 50mm を持つと考え，一般
試験体の最大荷重である約 80kN を参照すると，圧縮束の幅は 800mm となる.これを試





付き壁試験体は扉左側が 0.41，右側が 0.54 である．これらの比率は，一般壁試験体の
最大荷重約 80kN，扉付き試験体正載荷時最大荷重約 40kN，同負載荷時最大荷重約
















(c)                                  (d) 































Drift angle (rad) 


























ランス 15mm の 2 倍である 30mm の強制変位まで，スタッドはランナー内で拘束なし
に滑ることができる．その模式図を図 5.16 に示す．模式図から，30mm 以上の強制変
位があると，正載荷，負載荷に関わらず，載荷後には石膏ボードが片側の鉄骨柱と接
触したままとなり，反対側に 30m のクリアランスが残る． 
各試験体の水平変位に対する拘束を調べるため，一般壁試験体，扉付き壁試験体，
L 字型壁試験体の間仕切壁上部と下部のすべり量を計測した．計測位置は，図 5.6, 図
5.7, 図 5.10 の南面に示すイ～ホである．各試験体の計測結果を図 5.17 に示す．なお，
横軸に載荷回数，縦軸に固定床に対する石膏ボードの相対変位量(mm)を示す．  点線
は，載荷による強制変位である．計測は損傷の比較的少ない 0.04rad までとしている． 
(1) 一般壁試験体（静的実験） 
 一般壁試験体においては，0.005rad まで，鉄骨柱と石膏ボードには 15mm のクリア
ランスがあり接触しないため，ランナーだけが滑り石膏ボードは動いていない．







































(3) L 字型壁試験体（静的実験） 
 L 字型壁試験体においては，0.005rad までは直交壁が強制変位と同じだけ変形して
いる．これは，コーナー部の平行壁と直交壁を取り付ける向きの異なるスタッド同士
がビスで留まっているため，ランナーとスタッドの間ですべることができないためで


























































































































ある．負担荷重が 50kN へ急激に増加する 0.02rad において，四隅のひずみは 300以






みが大きくなる．最大荷重 40kN となる 0.02rad において，急激に西側および東側のひ


























(a)                       (b)                      (c) 





















(a)                 (b) 
図 5.21 L 字型壁試験体のひずみ平均値：(a)平行壁；(b)直交壁 
四隅  上部中央  
中央部  
下部中央  西側四隅  東側四隅  
西側中央部東側中央部
まぐさ部  直交壁上部隅角部平行壁上部隅角部  



























































































































































うこととし，補修費用は初期設置費用に対して約 0.75 倍から約 1.1 倍である．変形角
0.06rad では鋼製下地以外は全て，変形角 0.08rad では全て取り替えとしたため，補修




補修とし，補修費用は初期設置費用に対して約 0.4 倍から約 0.8 倍である．変形角




(3) L 字型壁試験体 
L 字型壁試験体では，初期の段階からコーナー部に損傷が見られたため，変形角
0.005rad で補修費用が生じる．変形角 0.015rad までは，コーナー部の補修だけのため，
補修費用は初期設置費用に対して約 0.4 倍である．変形角 0.02～0.04rad までは，コー
ナー部だけでなく直交壁の補修費用も発生し初期設置費用に対して約 0.8 倍である．
変形角 0.06rad では鋼製下地以外は全て，変形角 0.08rad ではほぼ全て取り替えとした
ため，補修費用は初期設置費用に対して約 1.8 倍から約 2.0 倍である．なお L 字型壁
















形角 0.02rad まで）で補修費用は初期設置費用とほぼ同等になる．変形角 0.04rad にな
ると鋼製下地材まで補修する必要があり，補修費用は変形角 0.02～0.08rad まで線形的
に増加する傾向にある．一般壁および L 字型壁は変形角 0.08rad，扉付き壁は変形角
0.06rad でほぼ全面的に取り替える必要があり，その補修費用は初期設置費用の約 2 倍
となる． 
初期設置費用に対する補修費用の比は下式で表せる．ここで，間仕切壁を新設す
る場合の間仕切壁面積を AW m2，扉設置数を NDNヵ所とする．また，損傷後，石膏ボ
ードの損傷面積（片面）を AP m2，クロスの損傷面積（片面）を AC m2，鋼製下地の本
数を NS本，扉の取替えを NDヵ所とする． 





























0 0.02 0.04 0.06 0.08 
(Repair cost)/(Initial cost) 





























































































































































(5) 扉つき壁試験体においては，扉は，変形角 0.005rad で，扉と扉枠との接触により










大荷重は，高さ 2.8m 幅 3.85m の壁に対して，一般壁試験体が 80kN，扉付き壁試
験体が正載荷時に 40kN，負載荷時に 50kN で，その比率は圧縮束と水平方向のな
す方向余弦の比率と概ね一致している．一般的に，大地震時に中低層構造物にお
ける 1 本の柱が負担するせん断力は 200kN～500kN 程度であり，それと比較する
と間仕切り壁の耐力は大きい． 
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 上記の内容は，第 2 章から第 5 章にわたって詳述されており，2 章では，筋かい構造の特
性と日本の建築基準法における筋かい構造の耐震設計法の特徴を，3 章では，大地震時にお
ける筋かいの細長比やせん断力分担率，構造特性係数が筋かい構造の弾塑性挙動に及ぼす






















る地震に相当する，50 年超過確率 10%となる BSE-1 地震動に対して，構造特性係数 Ds，筋
かいのせん断力分担率，筋かいの細長比が筋かい構造の弾塑性挙動に及ぼす影響を検討
した．まず，3 階建ての解析対象骨組に対し，等価 1 質点系に置換する方法を示し，等価 1
質点モデルにおいて，Ds，，を変数として解析を行った．次に，等価 1 質点系モデルと 3
階建て骨組の応答結果を比較し，等価 1 質点系モデルを検証した．最後に，3 階建ておよび
6 階建て骨組に対し，等価 1 質点系では必ずしも表現できない解析モデルについて検証を行
った． 
 等価 1 質点系モデルを用いて，Dsが 0.25～0.5，が 0.1～0.9，が 40～140 の範囲で検討
した結果，純ラーメン構造で Ds を 0.25 とした場合の層間変形角に対して，Ds，，に係
わらず，筋かい付き剛接ラーメン構造の層間変形角は 0.3～1.0 倍となり，筋かいが層間変
形制御に有効であることを示した．また 3 階建てモデルと等価 1 質点系モデルを比較し，
等価 1 質点系モデルへの置換方法が妥当であることを示した． 
 次に，3 階建て及び 6 階建てモデルにおいて，各層で筋かいの分担率，および，細長比
が異なるモデルを検討した．いずれのモデルに対しても，筋かいが Ds，，に係わらず，
層間変形制御に有効であることを示した．また，3 階建てモデルにおいて，一組の筋かいの
耐力を引張耐力 Ny と座屈後安定耐力に近い 0.3Ny の和である 1.3Ny として設計したモデル
と，短期許容圧縮力 Ncの 2 倍である 2Ncとして設計したモデルを比較した結果，層間変形
角はほぼ同じであるから，一般的に使用される細長比の範囲では，構造特性係数 Ds を 0.3
として，一組の筋かいの耐力を 1.3Nyとして断面を決定しても問題ないことを示した． 



















形角が最大となるのは必ず 1 層目であり，柱の剛性比が高くなると層間変形集中係数は 1.0
に漸近するのに対し，柱脚が剛接合の場合，柱の剛性比が高くなると，層間変形角が最大
となる層は，1 層目から，2 層目，3 層目へと変化し，層間集中係数は 1.4 程度に漸近した． 




ことも示した．BSE-2 地震動時の許容最大層間変形を 4%とすると，3 階建て筋かい構造の
鉛直支持柱に要求される剛性，すなわち必要な柱本数は，Ai 分布に基づいて設計した筋か




 6 階建て筋かい構造においても，BSE-2 地震動に対して，鉛直荷重支持柱は層間変形集中
を制御する効果があり，3 階建てモデルと比較すると，許容最大層間変形に対する必要な鉛
直荷重支持柱の本数が少ないことを示した．次に，構造特性係数 Dsの影響を確認するため
に，Dsを 0.15,0.3,0.45 として 3 階建てモデルに対して検討したところ，Dsが大きいほど最
大層間変形は小さくなり，Dsが 0.15 では何十本の鉛直荷重支持柱を付加しても最大層間変
形は 5%以上となることを示した．最後に，筋かいの細長比の影響を確認するために，を















































 筆者は，兵庫県南部地震が起こった 1995 年に神戸大学を修了しました．その後，日建設
計の構造設計部門にて構造設計に従事し，鋼構造についてもう少し深く学びたいと思いた













討 WG の委員として一緒に活動していただきました．謹んで厚く御礼を申し上げます． 
 吹田啓一郎先生（京都大学準教授）には，日本建築学会の外国関連基準評価検討 WG の
主査として，貴重なご助言をいただきました．また，乾式間仕切り実大実験の計画および
実施にあたって多大なご指導，ご支援をいただきました．謹んで厚く御礼を申し上げます． 
 多田元英先生（大阪大学教授）には，筋かい構造の等価 1 質点系のモデル化について貴
重なご意見をいただきました．ここに深く感謝の意を表わします． 
 乾式間仕切り実大実験は，（独）防災科学技術研究所が進める，「実大三次元振動破壊実
験施設（E－ディフェンス）を活用した国内外共同モデル研究鉄骨造建物実験研究」の援助
を受けて実施しました．また，実験の遂行にあたっては，株式会社オクジューの宇仁文彦
氏、同・高岡昌史氏、同・東川弘之氏、同・川良剛氏から多くの助言をいただきました．
ここに深く感謝の意を表わします． 
 最後に，本研究をまとめるにあたり，中島・日高研究室の皆さんには本当にお世話にな
りました．特に，JSPS 研究員として一緒に研究に携わって下さった王涛さん，紀暁東さん
には大変お世話になりました．設計実務と研究を両立できたのは皆さんのおかげです．言
葉では言い尽くせませんが，ここに，心より感謝の意を表わします． 
